Sanierung und Modernisierung von Wasserbauwerken, aktuelle Beispiele aus Deutschland, Polen, der Slowakei und Tschechien by Technische Universität Dresden, Institut für Wasserbau und technische Hydromechanik & Technische Universität Dresden, Institut für Wasserbau und technische Hydromechanik
Conference Proceedings, Published Version
Technische Universität Dresden, Institut für Wasserbau und technische
Hydromechanik (Hg.)
Sanierung und Modernisierung von Wasserbauwerken,
aktuelle Beispiele aus Deutschland, Polen, der Slowakei
und Tschechien
Dresdner Wasserbauliche Mitteilungen
Zur Verfügung gestellt in Kooperation mit/Provided in Cooperation with:
Technische Universität Dresden, Institut für Wasserbau und technische
Hydromechanik
Verfügbar unter/Available at: https://hdl.handle.net/20.500.11970/104089
Vorgeschlagene Zitierweise/Suggested citation:
Technische Universität Dresden, Institut für Wasserbau und technische Hydromechanik (Hg.)
(1997): Sanierung und Modernisierung von Wasserbauwerken, aktuelle Beispiele aus
Deutschland, Polen, der Slowakei und Tschechien. Dresden: Technische Universität
Dresden, Institut für Wasserbau und technische Hydromechanik (Dresdner Wasserbauliche
Mitteilungen, 10).
Standardnutzungsbedingungen/Terms of Use:
Die Dokumente in HENRY stehen unter der Creative Commons Lizenz CC BY 4.0, sofern keine abweichenden
Nutzungsbedingungen getroffen wurden. Damit ist sowohl die kommerzielle Nutzung als auch das Teilen, die
Weiterbearbeitung und Speicherung erlaubt. Das Verwenden und das Bearbeiten stehen unter der Bedingung der
Namensnennung. Im Einzelfall kann eine restriktivere Lizenz gelten; dann gelten abweichend von den obigen
Nutzungsbedingungen die in der dort genannten Lizenz gewährten Nutzungsrechte.
Documents in HENRY are made available under the Creative Commons License CC BY 4.0, if no other license is
applicable. Under CC BY 4.0 commercial use and sharing, remixing, transforming, and building upon the material
of the work is permitted. In some cases a different, more restrictive license may apply; if applicable the terms of






































Institut fur Wasserbau und Technische Hydromechanik
S. Friese, Dezernat 5, Sachgebiet Offentlichkeitsarbeit
Stoba-Druck GmbH, Lampertswalde
Hausdruckerei der TU Dresden
3




Dresdner Wasserbauliche Mitteilungen, Heft 10
Sanierung und Modernisierung von
Wasserbauwerken, aktuelle Beispiele




vom 30.09.1997 bis 02.10.1997
Dresden, 1997
Die Deutsche Bibliothek - CIP-Einheitsaufnahme
Sanierung und Modernisierung von Wasserbauwerken: aktuelle Beispiele aus Deutschland,
Polen, der Slowakei und Tschechien / Technische Universitat Dresden, Fakultat Bauingenieur-
wesen, Institut far Wasserbau und Technische Hydromechanik. [Hrsg. im Auttr. des Rektors der
Technischen Universitat Dresden von: Hans-Burkhard Horlacher ...]. - Dresden: Inst. fir
Wasserbauund Techn. Hydromechanik, 1997
(Dresdner Wasserbauliche Mitteilungen; H. 10), ISBN 3-86005-185-7
Herausgegeben im Auftrag des Rektors der Technischen Universitat Dresden von
Univ. Prof. Dr.- Ing. habit. H.-B. Horlacher
Urtiv. Prof. Dr.- Ing. habil. H. Marlin
Univ. Prof. Dr.- Ing. habil. H. Wagner
Technische Universitat Dresden
Fakultat Bauingenieurwesen




















Institut Rir Wasserbau und Technische Hydromechanik
D-01062 Dresden





Prof. Dr.- Ing. habil. H.-B. Horlacher, (D)
Vorwort
Dipl.- Ing. R. Kucera, Dipl.- Ing. V. BAca, (CZ)
The Repairs of the Hydraulic Structures of Ortik and Slapy after more than
30 Years of Operation
Dr.- Ing. E. Paczeiniak, Dr.- Ing. W. Rtdowicz, (PL)
The Dam at Lubach6w after Eighty Years of Operation
Dipl.- Ing. U. Klemm, CD)
Eder- und Diemeltalsperre, zwei 80 Jahre alte Staumauern, zwei
Wege zur Sanierung
Prof. Ing. M. Lukit CSc. (SK)
Some Problems ofReconstruction, Remedial Works and Maintenance
ofDams in Slovakia
Dr.- Ing. L. Satrapa, Dr.- Ing. P. Valenta, (CZ)
Foundation ofthe Mseno dam; Analysis and the Study of Remedial Measures 83
Dipl.- Ing. J. Mehi, Dipl.- Ing. U. Fetting, (D)
Erwahnenswerte Ereignisse und ausgewahlte MeBergebnisse aus dem
Leben einer uber 90 Jahre alten Bruchsteinmauer 91
Doz. Dr.- Ing. K. Fiedler, Dr.- Ing. Z. Kledynski, (PL)
Restaurierung und Modemisierung der Staustufe Bledzew an der Obra
Dipl.- Ing. E. Bitara, (SK)
Die Sanierung von Schaden an den Ausleitungskantilen des Flusses Waag 125
Dr.- Ing. K. Girod, Dr.- Ing. K. Dybek, (D)
Sanierungsbedarf zur Erhaltung wasserbaulicher Aniagen an Gewassern
1. Ordnung in Sachsen
Ing. F. Rigo, (SK)
Sanierung des Dammk6tpers an der Talsperre Hrihovh und ihr EinfluB
auf den Betrieb
Prof. Dr.- Ing. habil. R. Rogala, Dr.- Ing. W. R&dowicz, (PL)










Doz. Dipl.- Ing. J. Kamenskf, CSe. (SK)
Die hydrologisch-hydraulische Analyse der Rekonstruktion des
wasserwirtschaftlichen Knotenpunktes - Speicher Zemplinska Sirava
Doz. Dr.- Ing. J. Veself, Doz. Dr.- Ing. J. Maleitik,
Dipl.- Ing. E, Hynkovi, Dr,- Ing. 0. Podsednik, (CZ)
Modelluntersuchungen far das Wasserkraftwerk Gries an der Salzach 199
Prof. Dr.- Ing. F. Tansmann, (D)
Sanierung und Reaktivierung von Kleinwasserkraftanlagen an der Werra 209
Doz. Dr. Dipl.- Ing. A. Soltasz, (SIC)
Energiewirtschaftliche und hydrologische Aspekte bei der Konstruktion
der Wasserkraftanlage Gabaikovo 225
Dipl.- Ing. J. Peters, Dipl.- Ing. (FH) S. Edelmann, (D)
MaBnahmen zur Unterhaltung und Sanierung von Asphaltbetondichtungen
an Talsperren in Thuringen 239
Dipl.- Ing. A. Szymaziski, (PL)
Sanierung der Asphaltbetondichtung des Pumpspeicherwerkes Porabka-Zar
Dipl.- Ing. A. Bobbe, Dipl.- Ing. M. Gri ger, (D)
Grundhalte Instandsetzung der bituminasen AuBendichtung der Talsperre
Sch6mbach
Dipl.- Ing. G. Salveter, Dipl.- Ing. E. Jungel, (D)
Ertuchtigung des Uberleitungsgrabens zur Talsperre Sosa
Dipl.- Ing. M. Lengfeld, Dipl.- Ing. Ch. Zschammer, (D)
Die Sanierung der Talsperre Neunzehnhain II
Ing. L. Podkonickf, (CZ)
Die Sanierung der Wasserkraftwerke Motydky und Jelenec am FluB
Starohorskg potok
Dipi.- Ing. T. Kaluta, (PL)
Veranderungen der Nutzungsfunktionen der Wasserbauwerke Kalisz,
Beispiel zur Anpassung alter Wasserbauwerke an heutige Anforderungen 313
Dipl.- Ing. C. Richter; (D)







Dipl.- Ing. J. Bi ka, Dipl.- Ing. P. Knotek, (CZ)
Stauanlage Skalka - Erhahung der Sicherheit der Talsperre
bei Hochwasser
Dipl.- Ing. A. Westendarp, (D)
Anmerkungen zur neuen ZTV-W LB 219 349
Dipl.- Ing. Ch. Kubens, (D)
Betoninstandsetzung von Wasserbauwerken nach der neuen ZTV-W LB 219 353
Dipl.- Ing. T. Malkiewicz, Dipl.- Ing. F. Matkowski,
Dr.- Ing. J. Winter, (PL)
A Reconstruction ofthe Anti-Flood Reservoir Buk6wka on the River B6br 361
Dipl.- Ing. R. Ti lzer, (D)
Schadensbeseitigung an Gewassern und Wasserbauwerken, Beispiele
aus der Lausitz
Dipl.- Ing. D. Gerbothe, Dipl.- Ing. E. Jiingel, (D)
Sanierung der Gewichtsstaumauer der Talsperre Carlsfeld
Prof. Dr.- Ing. J. Hulla, J. Stefanek, M. Sal'ovska, P. Chovan, (SK)
Grouting Curtain in Volcanic Rocks
Ing. K. Trejtnar, CSc, (CZ)
Reconstruction of Locks on the Elbe River Waterway
Ing. E. Hynkovd, Ing. J. luha, CSe,
Ing. J. Jandora, Ing. 0. Neumayer, CSc, (CZ)
Experimental and Mathematical Modelling of the Flow at the Intake Part
of the Hydropower Plant Libdice at Vltava River
Dipl.- Ing. V. Heinz, Dipt.- Ing. R. Flemmig, (D)
Sanierung der Talsperre Klingenberg
Prof. Dr.- Ing. M. Danik, Dr.- Ing. M. Haluza, (CZ)
Modelling a Landslide Generated Dam Overspill
DrSc Eng. Z. Kledynski, MSc Eng. M. Kozyra, (PL)














Heft 1 (1989) R6misch, Klaus
Empfehlung zur Bemessung von Hafeneinfahrten
Lattermann, Eberhard
Bemessungsgrundlagen for Dichtungen und Deckwerke im
Wasserbau
Heft 2 (1990) Kruger, Frank
Schubspannungsverteilungen in offenen, geradlinigen Trapez-
und Rechteckgerinnen
Martin, Helmut; Pohl, Reinhard
Uberflutungssicherheit von Talsperren
Heft 3 (1990) Pohl, Reinhard
Die Entwicklung der wasserbaulichen Lehre und Forschung an
der Technischen Universitiit Dresden
Poh!, Reinhard
Die Berechnung der auf- und uberlaufvermindemden Wirkungen
von Wellenumlenkern im Staudammbau
Heft 4 (1991) Haufe, Ellen
Hydromechanische Untersuchungen von Mischungs-, Flockungs-
und Sedimentationsprozessen in der Trinkwasseraufbereitung
Heft 5 (1994) Wasserbaukolloquium 1993
Die Elbe - WasserstraBe und Auen
Heft 6 (1995) Wasserbaukolloquium 1994
Wasserkraft und Umwelt
Heft 7 (1995) Wasserbaukolloquium 1995
Hydromechanische Beitrage zum Betrieb von Kanalnetzen
Heft 8 (1996) Aigner, Detlef
Hydrodynamik in Anlagen zur Wasserbehandlung
Heft 9 (1996) Wasserbaukolloquium 1996
Wellen. Prognosen - Wirkungen - Befestigungen
Prof. Dr.- Ing. habil. H.-B. Horlacher, (D)
Technische Universitat Dresden,
Institut far Wasserbau und Technische Hydromechanik
Vorwort
Sehr geehrte Damen und Herren,
wir haben in diesem Jahr das Dresdner Wasserbaukolloquium zusammen mit
Wasserbauinstituten der Technischen Universittiten Bratislawa, Brann, Prag und
Wroclaw geplant. Die Anregung zu dieser Veranstaltung kam von den Landes-
talsperrenverwaltungen aus Sachsen und Thuringen, die uber Jahre hinweg gute
fachliche und persdnliche Kontakte zu unseren Nachbarlandern gepflegt haben.
Die Vorstellung, mit den genannten Universitaten eine Veranstaltungsreihe zu
wasserbaulichen Fragen zu initiieren, wurde von allen gern aufgegriffen. Wir
haben vor, diese Veranstaltung zu speziellen wasserbaulichen Themen regelmaBig
in jedem Jahr durchzufahren und die Austragungsorte zu wechseln. Im Jahr 1998
wird dies Prag sein, 1999 Wroclaw und 2000 Bratislawa. Wir hoffen, damit die
Kontakte zu Nachbaruniversitaten und zu Fachkollegen unserer Nachbarlander zu
intensivieren. Dies ist auch als ein kleiner gemeinsamer Beitrag anzusehen, um
noch bestehende Grenzen zu ilberwinden mit dem Ziel eines vereinten Europas.
Wasserbauwerke geharen zum festen und unverzichtbaren Bestandteil einer
modernen Industriegesellschaft. Die Speicherung und damit die Moglichkeit zur
Bereitstellung von ausreichendem und standig verfrigbarem Brauchwasser und
Trinkwasser, derHochwasserschutz, der Wasserausgleich in Niedrigwasserzeiten,
der Wassertransport durch Rohre und Stollen, der Transport auf dem Wasser, die
Grundwasseranhebung durch Stauwerke sind einige wichtige Aufgaben von
Wasserbauwerken. Wasserbauwerke sind stets zum Wohle der Menschen errichtet
worden. So werden zum Beispiel in Sachsen nahezu 50 % des Bedarfs an
Trinkwasser aus Talsperren gewonnen.
Diese Wasserbauwerke sind mehr als 50 Jahre in Betrieb. Sie zu erhalten, den
heutigen Vorschriften anzupassen und mit moderner Technik auszustatten, ist eine
Herausforderung ftir Ingenieure und Wissenschaftler. Hierfur gibt es keine
vorgeschriebenen Regeln, sondem es mussen dem jeweiligen Bauwerk angepaBte
Techniken und Materialien erkundet werden. Ich glaube, wir k6nnen dazu mit den
32 Vortriigen dieses Wasserbaukolloquiums aus Polen, der Slowakei, Tschechien
und Deutschland einen guten Oberblick zu dem Thema „Sanierung und Moderni-
siening von Wasserbauwerken" geben. Allen Autoren m6chte ich an dieser Stelle
far Ihre Beitrage zu den verschiedenen Themen danken. Es war uns leider nicht
maglich, aus dem groBen Angebot alle Vortrage zu berucksichtigen. Wir muBten
auswthlen und ich mochte hierfar um das Verstandnis derjenigen bitten, deren
Vortr ge wir aus Platzgrunden nicht gedruckt haben. Uns freut es besonders, daB
das Wasserbaukolloquium Dresden wieder solch groBen Zuspruch gewonnen hat.
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Zur Abrundung des Kenntnisstandes wird uns am 3. Tag die Exkursion zu
Talsperren in Sachsen filhren, die gerade rekonstruiert werden.
Die Veranstaltung ist von vielen Personen und Institutionen unterstutzt worden.
Lassen Sie mich einige nennen. Es sind dies die Deutsche Forschungsgemein-
schaft, das Siichsische Staatsministerium far Wissenschaft und Kunst, die
Talsperrenverwaltungen in Sachsen und Thuringen, der Deutsche Verband far
Wasser- und Kulturbau sowie der Bund der Ingenieure fir Wasserwirtschaft,
Abfallwirtschaft und Kulturbau. Fur diese Unterstutzung mDchte ich an dieser
Stelle danken, denn hier liegt auch ein wichtiger Baustein zum Gelingen des
Wasserbaukolloquiums. Mein Dank gilt gleichermaBen den Firmen und
Ingenieurburos, die im Rahmen unserer Veranstaltung far Produkte und
Tatigkeitsspektren ihrer Unternehmen werben. Durch diese Ausstellungen hat die
Veranstaltung an Ausstrahlung und Aktualitat gewonnen.
Wi hoffen, meine Damen und Herren, daB wir mit dem diesjahrigen Wasserbau-
kolloquium alle Ihre Erwartungen erfullen kannen und wanschen Ihnen einen
angenehmen Aufenthalt in der Elbmetropole Dresden.
Prof. Dr.-Ing. habit. H.-B. Hortacher
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Dipl.-Ing. R. Kucera, Dipl.-Ing. V. Bica, (CZ)
Povodi Vltavy a.s.
The Repairs of the Hydraulic Structures of Orlik and Slapy after more than
30 Years of Operation
1 Introduction
During 1995 and 1996, the joint stock company Povodi Vitavy, a.s., ("the Com-
pany") carried out repairs for the two most significant elements of the cascade on
the river Vltava which are the hydraulic structures of Orlik ("HS Orlik") and Slapy
("HS Slapy"). Causes and characteristics of the defects were very similar in reta-
tion to both hydraulic structures. However, the realization of the repairs depending
on possibilities of how to handle water passages during the construction process
was quite different. In our article, we would like to inform you briefly about both
repairs and compare the stages ofthe work.
2 The characteristics of HS Orlik
The HS Orlik is situated upstream on the river Vltava approximately 87 km, south
of Prague, and creates a main part of the Vltav.a's cascade. It is utilised to produce
peak load electricity where its large accumulation capacity enables to use the
water efficiently in the next river's leg. The heavy, straight, concrete dam was
built during 1956-1966, whereas the operations started already in 1960. The length
of the dam crest is 450 m and its height is up to 90 m in the deepest point of the
river valley. Thus, a reservoir of 720 m in capacity has arisen. Three 15 m wide
spillway crests on the right side of the dam have 8 m high steel gate segments,
which serve to transferring aggressive water. In lower blocks, two bottom intakes
of 4 m in diameter are placed. A peak load water power station with four Kaplan
turbines of absorption capacity of 4x150 m'/s is 1 ocated on the left dam side.
Water economic and energy facilities of the dam have their own stilling basins
separated by a splitter.
3 Causes of dam ruptures
Probably due to time and financial pressures in setting the hydraulic structure into
operation, the earthwork in the tail race of the plant was not completed, further-
more both stilling basins were shortened as opposed to the original proposal.
Approximately, 150 m from a mouth of draught tubes on the left bank, an unex-
cavated rock remained close to the vertical wall in the river bed and reached up to
more than one third of the transmissive profile of the river stream. This resulted in
obj ectionable baffle of the water stream to the right behind the splitter between the
stilling basins when the turbines were operating. The objectionable changes of
flow were confirmed by the model research of both 1958 and 1991. Rebounding
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the water stream from the plant to the right bank resulted in undermining an end
sill of the water stilling basin, and ensuring hydraulic filling to a channel under a
canal lift.
Employees of the Company were, of course, aware of these facts many years and
measured regularly any changes in the dam. The outcomes were continually dis-
cussed with employees ofthe technical and security supervision department ofthe
authorised organisation. In 1980, a fracture of a concrete slab behind a stilling
basin was identified where a scour reached the depth of up to 4 m. Therefore a
partial improvement was carried out during 1981-1983. A concrete seal was made
and the scour was filled out with a heavy riprap and concrete pyramids.
4 Preparation of the repair
After the action in 1983, the crew of HS Orlik along with divers examined regu-
larly the stilling basins and the channel every-two years. The scour kept on re-
newing step by step and the cave under the stilting basin slab expanded. In 1983,
the divers produced a video record that acknowledged manual measurements and
showed that the last improvement was not effective. Representatives of the Com-
pany consulted the issue with the employees of the technical and security super-
vision department and designers of the Hydroproject Praha company which was
the chief designer organisation of the whole dam. Although the parties involved
stated the security and the stability of the stilling basins, is not questioned, a deci-
sion was agreed upon to make a complex maintenance including the elimination of
the cause, i.e. the rock ledge on the left bank.
A detailed examination was carried out in the course oftwo day shut down, ofHS
Orlik and drawdown of HS Kamfk in the spring of 1995. Except for the above
mentioned parties, representatives of potential suppliers were invited to participate
in the examination. Precise topographic and photogrametric measurements of the
whole area were performed which provided the parties with the following:
1. A scour with the volume of 4,600 m' and depth of up to 4.5 m behind the
stilling basins. The scour went below the concrete slab, a space of the cavem
was estimated to be 100 m3.
2. Stony sediments of 3 m high at maximum and ca 5,100 m' in volume reached
up to 250 m behind the right section of the water stilling pool.
3. A flat scour of 1 m deep and 3,200 m' in volume existed behind the power
stilling pool.
4. A mild slope of 279 m above the sea level (i.e. a sill of the stilling basin) behind
the water tailrace on the left embankment risen to 281.50 m above the sea level
where a steep rock goes up to 285.00 m above the sea level.
5. Further failures such as fractured pavements, walls, etc.
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Identified defects corresponded with situations of speed fields taken during the
model research. It was recommended that improvements be made in the shortest
time possible.
5 The repair
Project documents of the repair of the dam were worked out by Hydroproject
Praha, a. s. Six specialised construction companies were offered to take part in the
tender concerning the realization. A construction division 05 of the joint stock
company Vodni stavby, a.s., became a winner.
Key tasks of the proj ect were as follows:
. Improvements of river-bed scours would be made through heavy stony
armouring of sorted aggregates mixed up with concrete; surface layer of l min
depth would be made of stones in concrete.
. The cave under the slab of the stilling pool would be saved through concrete
pumping in; holes of 150 mm in diameter drilled from the slab surface would
serve to caulk the cave by concrete.
. The rock ledge on the left bank would be excavated; so as not to threaten the
stability of the left bank wall. The resulting transversal profile would not match
the ideal proposal of the original project. Blasting work had to be avoided
within the rock excavation in order not to break the grout curtain below the dam
body.
. Sediments near the right bank would be excavated, placed or spread in the river
bed.
· Furthermore, the pavements on the right embankment would be reconstructed
and other improvements of those sites carried out which would be usually under
water surface.
The repair has been achieved along with several adjustments in accordance with
the project. The main features ofthe work done are as follows:
· concrete 1,305 mt
. rock excavations (class no. 5 and 6) 2,667 m',
. sediment excavations (class no. 4) 9,994 m',
. grouting 22,3 t,
· pavement iniprovements 1,480 mv.
Most ofthe activities happened in the period of October 6 to 27, 1995. In this pe-
riod, an operator of hydraulic power plants of the Vitava' s cascade agreed to stop
the operations in HS Orlik and HS Kamfk. Consequently, the water surface in a
pool of HS Kamyk had been lowered before the work could start in the dry river
bed. Thus the supplier had enough space to perform the work and its major task
was to utilise all machinery and facilities available, and to co-ordinate the activi-
ties in order to meet the time schedule.
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6 Handling the water passage
HS Orlik is the most significant determining part of the Vltava's cascade that
comprises nine stages. We will not deal with it in the following paragraphs. The
levelling stage for the peak load power plant ofHS Orlik is HS Kamfk. HS Slapy
and its levelling pool in Stechovice have been built up downstream. There is only
one more hydraulic structure above Prague called HS Vran6. Its capacity does not
appear to be principal in respect with handling water passage.
The successful running of the repair was conditioned within the whole cascade
upon perfect preparation and co-ordination which were set ready and managed by
the employees ofthe water resources control centre ofthe Company in Cupertino
with energetical control centre. Such a capacity balance of both HS Orlik and HS
Slapy had to be prepared in advance.in order to get water free-status at HS Orlik
during the repair procedures. At the same time, a sufficient water flow had to be
secured in Prague so as not to exposure water intake of a water processing plant to
danger and limit the navigation on the lower course ofthe rivers Vltava and Labe.
The above mentioned, required the following actions to be taken:
1.Since September 1995, the water surface was gradually lowered up to 344 m
above the sea level in the water supply reservoir HS Orlik, i.e. 10 m below the
maximum and 7.6 m below the current operational level. Based on our calcula-
tions, this measurement allowed to accumulate confluents to the reservoir safely
during the reconstruction - the capacity of 227 mil m3 was available.
2. HS Slapy had to indicate as high surface level as possible in order to allow
water passage under this cascade stage. The surface level before commencing
the work stood at 270.80 m above the sea level whereas a decrease of 77 mil m'
of water caused a surface drop of 7.3 m down to 263.50 m above the sea level
after the work completion.
3. HS Kamfk whose backwater end, touches on the stilling basins of HS Orlik de-
creased the water level in order to enable the work to be cotitinued in the dry
river bed.
7 Conclusion
With respect to faultless course of the repair, there Was 110 need, to prolong the
repair schedule. Also the hydrologic situation and average rainfall were of very
favourable nature which resulted in rising the reservoir surface to 350.70 m above
the sea level in HS Orlik as at November 30 when it was set into operation.
The work has been completed in required extent and quality. It is obvious within
the operations of the plant that hydraulic conditions were enhanced substantially
i n the river bed. The duration of the improvements will be proved through longer-
term operations including the transfer of inundation water via water resources fa-
cilities of the hydraulic structure in discussion.
t 0
The experience obtained during the repair helped the employees of the company
prepare and implement a similar action realized under the stilling pool of HS
Slapy.
8 The characteristics of HS Slapy
HS Slapy was constructed in 1956 on the river Vltava approximately 33 km north
of Prague. Similarly to HS Orlik, its primary purpose is to produce electricity,
handle water passages and partially protect from inundation waters. The structure
consists of straight, heavy, concrete dam with its crest of 260 m long and 65 m
high above the basement.
Three 15 m wide spillway crests have 8 m high steel gate segments which serve to
transferring aggressive water. In outer blocks, two bottom intakes of 4 m in
diameter are located. A spillway water power plant with three Kaplan turbines of
absorption capacity of 3x100 m'/s is located at the heel of the dam. All outlet
facilities have a common stilling basin. The reservoir of the hydraulic structure
has capacity of270 mil m'.
9 The causes of dam ruptures
The stilling basin below the dam is 95 m long and 5 m deep. A vertical wall on the
right side of the stilling basin was shortened during the construction process and
finished right behind its sill. The wall is followed by a slope of 1:1 up to 1:1.5.
The slope in the length of 95 m and height of 6 m was improved by bagwork com-
bined in the lower part with concrete cube of 0.8 m edge. Steel gabions were
covered by concrete slabs.
The vertical wall continues on the left side behind the stilling basin sill as far as to
a rock wall that stands out in the transmissive profile and narrows.down the river
bed ofca. 80 m wide by 15 m.
The greatest impact on the flow behind the dam had a hindrance directly in the
river bed. Three rock protrusions in the height of 2 to 4.3 m above the river bottom
were left behind the stilling pool nearly in the middle of the transmissive profile.
The fact that the land grading has not been finished might have the same cause as
that of HS Orlik. The obstacle and partial contraction of the left side of the river
profile directed the water stream during the operation of the dam in a bank lining
of the right side behind a wall of the stilling basin. Particularly adverse influence
had the operation of the bottom outlet when transferring inundation water. Steel
gabions kept on fallipg apart gradually (also influenced by corrosion of steel net-
ting); concrete cubes were dissolved partly and concrete slabs were sinking in
formed caverns. Conditions of the protection were monitored in details; regular
measuring and photo surveying were carried out by reduced water surface of HS
Stechovice. Owing to impossible access of the right embankment, the repair was
delayed and various implementation variants prepared.
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10 Preparation of the repair
The last measurements of 1994 showed a deteriorating tendency which forced the
employees of the Company to start intensive preparation work of the repair. The
old bank lining should be replaced by new and more flexible one. Based on origi-
nat suggestions, the repair was expected to take 24 days with the flow regime of
12 working hours in the dry river bed and 12 hours of transferring the necessary
flow and stopping the work. A part ofthe repair would naturally become an elimi-
nation of the rock remainder in the river bed which would result in improving
hydraulic conditions behind the stilling pool. In the process of selecting a supplier
in May 1996, a large portion of the bank lining fell down during the transfer of
inundation flows which resulted in a bank seoul, of ca 400 ms. That is why the
project documents had to be expanded and the concept of the repair realization
changed utterly.
The engineering firm, FG Consult, proposed the following solution for recon-
struction to be carried out by the company Vodni stavby Praha: after elimination
of the remainder of the original lining, a steel concrete sill of 96 m long built in
the slope heel and anchored each 1.5 m through steel piles into the bedrock. A
new slope protection adjusted for a slope of 1:2 was made up of heavy rubble
masonry placed on beaching. Original concrete cubes of 1.3 t each were used for
40% ofthe slope. A transition between the wall ofthe stilling basin and new bank
lining is created by steel concrete slabs of 152 m2 in shape of the area broken
down. At the same time, a reconstruction ofthe lining was performed on the oppo-
site bank and the rock in the bed was excavated.
In respect to the scope of work, the original time of completion could not be ac-
cepted and the additional work was scheduled for the period of 3 months.
11 The repair realization
The company Vodni stavby Praha was chosen out of four companies to realize an
additional repair since it proved to be competent in the case of the dam repair of
HS Orlik.
The following regime of construction was discussed. In the period of September
10,h to October 34, the water power station in Slapy was out of operation. Thus the
below mentioned activities could have been executed - elimination of rocks in the
river bed (volume of 417 m') without explosives, stripping down the lining of the
right bank, construction of a reservoir and temporary bridge to access the con-
struction site from the left bank. The land reservoir with tight stone-pitching wall
along the whole bank being reconstructed; the bridge of 84 m long was based on
continuous steel beam of four fields.
In next days, the construction proceeded below a protective reservoir when tur-
bines operated and the water surface was reduced a little. Furthermore, several
short cycles were agreed upon within the construction process when the flow was
stopped completely.
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As opposed to the situation of HS Orlik, this work was of more complicated na-
ture. Due to poor caulking ofthe reservoir at a point where pile planks touched the
bedrock, every movement of water level influenced the power of leakage. Also the
flow velocity around abutments of the bridge construction had to be monitored
necessarily. The work in the reservoir progressed in very tough conditions and
individual work activities were hard to co-ordinate in timely manner at some
stages. This lead to certain time delays which together with relatively unfavour-
able hydrologic situation increased a danger of flooding the construction site when
transferring potentially inundation water flows.
12 Handling the water passage
Handling the water passage in case of HS Slapy was far more troublesome com-
pared to the repair below HS Orlik. There is no reservoir of sufficient water
volume between HS Slapy and Prague which would ensure a minimum flow off of
HS Vrand that is determined by handling regulations ofthe Vltava's cascade in the
amount of 40 m'/s.
More importantly, a sufficient space of storage volume in HS Orlik had to be built
up for partial catchment of inflows in the cascade because only limited water
amounts could be transferred over HS Slapy. The water level in HS Orlik was re-
duced to 346.50 m above the sea level, i.e. 7.5 m below the maximum water level
(and 5.1 m below the maximum level of the storage space respectively).
The work carried out in the framework ofthe first stage required the operation of
HS Slapy to be stopped for 10 hours during daylight and the surface level was
kept in a pool of HS Stechovice at a maximum of 215.00 m above the sea level,
i.e. 4.6 m below the maximum level of the compensation pool. It enabled to create
a communication pathway in the river bed and do required preparatory activities
including rock excavations. In that time, the water for Prague was emptied from
the compensation basin of HS Vrand. Necessary water volumes were re-filled
through HS Slapy during night hours. Despite a limited flow through the water
power station, the pathway in the river bed had to be restored each morning. At
this stage, two cycles of 30 hours without any flow were agreed upon which was
the longest time possible to secure needed flows from HS Vrand.
The limitation of flows went on during the work in the compensation pool. Several
measurements of hydrodynamic backwater in the course of various flow regimes
in the pool of HS Stechovice had to be performed so as to avoid overtopping the
pool. The surface in its profile was maintained at 2.2 m below the maximum level
of the compensation pool. The flow of 180 m'/s results in hydrodynamic back-
water of additional 1.5 m which makes the operation in the space left very diffi-
cult. In the second half of October, the situation was complicated through inunda-
tion status on tributaries ofHS Orlik when the storage volume was filled up during
five days and the surface rose up to the retention space. Appropriate actions in the
whole cascade allowed to manage the situation so that bottom outlets of HS Slapy
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had not to be used to transfer the water which would damage seriously the con-
struction site. The third stage of the construction process also required sensitive
actions, i.e. liquidation of the pool and bridge. The activities were executed in an
intermittent manner from both a dry location and ship; requirements on water level
changed daily then.
Finally, the repair was finished successfully on November 30 . Thanks to out-
standing collaboration ofboth the control centre ofthe Company and the energeti-
cal control centre with the provider of the work, neither the construction itself was
not put in jeopardy nor any unpleasant situation occurred in other sections of the
river and emerged in the production ofelectricity.
13 'Summary
In 1995 and 1996, the Company implemented two significant repairs of the dams
of the key sections of the Vltava's cascade - HS Orlik and HS Slapy. The causes
of failures were the same in both cases, i.e. the earthwork was not completed
during the construction process in the river beds below the silling basin which re-
sulted in adverse hydraulic conditions below the dam. In case of HS Orlik, a
failure ofthe bottom of reservoir was in question; in case ofHS Slapy, damage of
the bank lining straight behind the stilling basin appeared. Both hydraulic struc-
tures were repaired including removal of the causes, i.e. remainders ofrocks in the
river beds. While all work in HS Orlik's case proceeded on dry site without
operation, the "dry" work in HS Slapy was combined with activities in the com-
pensation pool accompanied by temporary bridge access to the site. It required
greater efforts to control and handle river flows and surface levels on the whole
lower section ofthe cascade on the river Vltava. Both repairs have been completed
successfully. Their durability will be tested through the longer term load and dif-
ferent regimes ofwater transfers.
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The Dam at Lubach6w after Eighty Years of Operation
1 Abstract
The paper presents the scope of research and repair work performed during the
eighty-year period of operating the dam at Lubach6w. In detail, we discuss the re-
sults of research work and the effects of the repairs performed to date on the basis
of this research, the repair work aimed at restoring the technical condition required
by the requisite regulations. We also present the range of the refurbishment work
begun in 1995.
2 Introduction
The dam at Lubachdw is damming the waters of the River Bystrzyca at km
74+100, closing a catchment area of A = 158 km: The objects accompanying the
dam include: a water power plant and a water intake. The dam, alongside with the
power plant, was built in 1912-1917. It is a gravitational dam, displaying the
maximum height of 44.0 m and the crest 230.5 m in length. The body of the dam,
29.0 m wide at the foot and 3.5 at the crest, was made of natural stone joined with
cement mortar. The outside area of the water side, up to the ordinate of 343.50 m
above sea level, was coated with a layer of cement mortar whereas above there is a
stone wall joined with cement mortar. The outside surface of the air-side was
joined with cement mortar. The dam creates a water reservoir totalling 8.0 million
m3 in volume. The general design solutions of the dam and its outlet installations
is presented in Figs. 1,2 and 3.
The outlet installations include:
Two bottom outlets d = 800 mm in diameter, closed from the upper and lower
water sides with hand-driven valve wedges, placed in 2.50 x 2.50 m tunnels,
31.0 m in length. The inlet to the bottom outlets is fitted with steel grates. At
the discharge of the bottom outlets, a calyx-shaped stilling basin is installed, of
which the water is discharged into the River Bystrzyca. The basic dimensions
and ordinates ofthe stilling basin are as follows:
- width at the dam 50.0 m,
- width at the discharge 10.0 m,
- length 16.0 m,
- thi·eshold height 2.5 m,
- stilling basin ordinate 310.0 m above sea level,
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- threshold ordinate at the inletinto the River Bystrzyca 312.5 m a.s.1.
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Fig. 1: Situational plan of the dam
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Fig. 2: Characteristic cross-sections through the dam.
A. Cross-section through the spillway and the intermediary outlet











































Fig. 3: Spillway views
A. Upper water-side view
B. Cross-section
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. The archive materials preserved [3] imply that the dam, on the water side, was
sealed with a water-tight lining in the form of a two-layer plaster made of
mor·tar composed of cement, trass and sand, of the following proportions:
- the first layer 5 cm thick, immediately adjacent to the wall: 1:1/3:1;
- thesecond external layer 1.5 thick: 1:1/2:1.
The upper boundary ofthe water-tight lining is placed at the ordinate of 343.30 m
above sea level, but this does not refer to the shafts of the bottom outlets and the
power plant pipeline inlet, which were covered with plaster as high as the dam' s
crest. In order to let the filtration water out, tile water penetrating through the
water-tight layer, in the dam body, 1.50 m from the dam face, a 2.50 m-span
drainage system was built. The drainage is connected with a collector which lets
the drain water out into the bottom outlet shafts and then into the stilling basin.
The drive mechanisms ofthe wedges on the bottom outlet pipelines and the power
plant pipeline were covered with concrete walls, making a vertical shaft together
with the dam wall. Due to its bad technical condition, the left outlet shaft was
dismantled and the drive mechanism was supported on a steel bracket.
3 The scope of research work on the object
In the archive materials no documents were saved to judge on the course of opera-
tion or repairs performed until 1945. A certain picture of the dam' s behaviour can
be inferred from the results of the following measurements:
- displacements of two reference points placed on the dam and measured system-
atically since 1918;
- leakage measured in the bottom outlet shafts and reference wells located on the
right and left slopes ofthe valley.
After the war, the first information about the technical condition of the dam was a
statement by Dr S. Sokolowski, a geologist of the National Geological Institute, of
7m June, 1956. In these provisions, he states that...'due to lixiviation of the lime
component ofthe dam and a growth of its porosity, there is a lower water increase,
the water coming as leakage'... .The statement fails to locate the leakage spots or
determine the amount ofthe water leaking through.
More detailed investigations into the water-tight lining on the dam at Lubach6w
were performed by a research team managed by mgr int. Wadaw Kolek in 1984,
the outcome ofwhich is included in £3]. The research was done to determine the
degree ofwater-tight lining adhesion to the stone foundation ofthe dam. In conse-
quence, some areas were determined where the lining is not j oined to the structural
foundation. These areas were determined by the impulse-hammer method, con-
sisting of activating acoustic waves. The essence of this method resolves itself to
grasping at the difference in the frequency and timbre of an acoustic wave evoked
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by a stroke of a 0.50 kg hammer by the researcher. The investigations into the
water-tight lining ofthe dam imply the following:
- the greatest number ofthe areas where the lining does not stick to the structural
foundation occurs in the left part ofthe dam along a section ca. 90.0 m long;
- occasional and small lenticular zones of straying lining occur in the area of the
right dam wing;
- below the ordinate of 332.0 m above sea level (intermediary outlet threshold),
no areas were spotted where the water-tight lining would not stick to the foun-
dation;
- the waiting of the right bottom outlet and the walling of the power plant pipe-
line exhibit extensive gaps in the water4ight lining. Noticeably, the concrete
structure of the shafts displays a Very low compression strength under the
water-tight lining.
Moreover, during the research remarkable contamination of the inlet grates and
reservoir bowl sitting up were observed, due to the many years ofoperation.
A revision of the technical condition of the dam's structural elements was done in
1996 by the authors ofthis paper, to the following extent:
- damage to the water-tight lining ofthe dam's water-side wall around the shafts
ofthe drive devices ofthe outlets and the power plant pipeline;
- the technical condition of the bottom and intermediary outlet wedges plus those
ofthe power plant pipeline;
- the degree of silting up the bottom outlet inlets;
- the technical condition ofthe bottom outlet shafts and pipelines;
- compression strength of such structural elements of the dam as wedge shafts
from inside and outside, outlet pipeline shafts, water-tight lining.
The measurements performed yielded the following:
- down to the depth of 9.0 m below the water surface (ordinate 337.25 m above
sea level), there are numerous local gaps in the water-tight lining;
- on the dam wall, below 9.0 m from the water surface, no visible gaps in or
cracks ofthe water-tight lining were detected;
- between the right bottom angle and the power plant pipeline inlet there emerged
a groove 18 cm wide and 16 cm deep, along a section of 1.50 m in length;
- no sitting up of the bottom was revealed close to the bottom outlet grates; the
bottom is hardened;
- the bottom outlet grates and those at the inlet into the power plant pipeline are
stopped with leaves and small twigs;
- the metal parts of the wedges and drive mechanisms of the intermediary outlets
are covered with a hardened sediment, overgrowth and rust, but do not show
any visible damage. The wedge strings together with the rollers are well on site;
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- the technical condition of the wedges on the bottom outlets could not be deter-
mined due to a hindered access to them. The wedge strings are covered with a
hardened sediment, overgrowth and rust, but do not show any visible damage;
- due to a long action of water percolating through the shaft's concrete walling
where the d = 800 mm diameter bottom outlet pipelines were laid, there occur
numerous drip-stones, also in the form of stalactites and stalagmites. The con-
crete and the joints between the stone wall elements also exhibit damage within
the entire area. The occurring leakage is punctual and linear. However, no dam-
age to the structures due to their work- cracks and crazes- was noticed;
- the outer walls of the right bottom outlet wedge and those of the power plant
pipeline show a high degree of surface degradation, for both the structural con-
crete and the water-tight lining. The measurements of compression strength,
performed sclerometrically, done for the wallings of the power plant pipeline
and the right bottom outlet shafts, revealed their very low strength
(Re:,=3.95MPa). The concrete walling of the outlet pipeline shafts exhibits the
average strength of R =14.50 MPa.
4 The scope of repairs performed on the object to date
After World War II, the following repair works were performed:
1. In 1956-1957 twenty cement injections were made in the right wing ofthe dam
and seventeen in the left wing. Following the cementation, the flow of the fil-
tration water out of the well on the left slope vanished. There were still slight
outflows in the middle part ofthe dam and an efflux from the right slope well.
2. In 1957, regardless of the cementing works, also the water-tight lining gaps on
the water-side wall were filled.
3. In 1960-1961 another repair was performed, at the reservoir emptied. The range
of the repair was as follows:
- partial removal ofthe destroyed lining and putting up a new one;
- wall-joining on the air-side wall and in the upper parts of the water-side
walls;
- demolition of the left bottom outlet wedge shaft and building a new
supporting structure ofthe wedge drive;
- replacement of the grates at the inlets into the pipelines;
- repair of the load-bearing structure and drives on the dam crest;
- maintenance ofthe outlet pipelines.
4. In 1969 a T-pipe was mounted on the power plant pipeline, which made it pos-
sible to take water for municipal purposes.
5. In 1970 the air-side wall joints were performed.
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6. In 1977-1988 research and cementing work on the dam was performed. The
cementation covered the contact area, de foundation and, partially, the dam
body on its wings.
7. In 1995-1996 air-side wall joints and a crest repair were performed.
5 Technical condition assessment
The research work done on the object and the performed analysis of tile technical
condition of the dam's particular structural elements and technical fittings imply
the following:
. The over-water part of the water-side dam wall above the ordinate 343.50 m
above sea level is made up by a stone wall joined with cement mortar. The
joints are in a bad technical condition as they exhibit numerous cracks and ex-
tensive gaps in the mortar. Left as they are, they will rapidly deteriorate and,
subsequently, the strength parameters of the dam body will drop.
. The water-tight lining ofthe dam's water-side wall, especially that occurring in
the water level fluctuation zone - up to the ordinate 343.50 m is in an
extremely bad technical condition. The lining surface shows plentiful gaps or a
very weak adhesion to the stone wall foundation elsewhere. Under the present
circumstances, the water-tight lining ceased to fulfil its primary function, which
is to protect the dam's body from the destructive effect of water in variable
atmospheric conditions. Such a state brings about a direct and permanent water
impact on the stone-concrete dam body, which in consequence contributes to its
lost of tightness and increases water filtration.
. On the dam wall below the ordinate 332.00 m above sea level, no visible exten-
sive gaps in or cracks of the water-tight lining. There occur small, confined,
cracks and grooves which should be made fast.
. The waiting of the right bottom outlet and that of the power plant pipeline are in
a very bad technical condition. The surface concrete layer, the thickness of
which locally reaches 15 cm, is highly corroded and the sclerometric tests
exclude it from any class (classless concrete). The water-tight lining of the
shafts is highly destroyed and presently does not make a protection from the de-
structive water effect on the structural concrete. For these reasons, during the
repair work performed in 1960-1961, the shaft of the left bottom outlet was
dismantled. It is necessary to immediately reconstruct these shafts since their
technical condition results in a major threat and might lead to their immediate
destruction.
. Due to the longdasting effect of water percolating through the shaft's concrete
waiting, there occur numerous drip-stones in the form of stalactites. The entire
area exli ibits concrete surface damage mani festing itself as cracks, local gaps
and local moistening.
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· The wedge and power plant pipeline drives and closures are covered with a
hardened sediment, rust and overgrowth, but do not show visible defects. Such
a condition hinders their appropriate and safe operation because one cannot
exclude the Closures getting stuck while being opened or closed. This particu-
larly refers to the wedges and bottom outlet drive devices, which have so far
been opened very rarely. Moreover, the wedges on the bottom outlets are driven
manually, which limits their functionality. It is recommendable that they be
powered electrically, like the intermediary wedges.
The repair works accomplished on the object after 1945, and especially the
cementing, contributed to a considerable improvements of the dam's technical
condition and the restoration of the dam body static-strength parameters required
by the requisite regulations. Since 1995 repair works have been carried on to re-
store the object's desired technical efficiency.
6 Scope of repair work to be done
The current technical condition of the dam' s structural elements and technical in-
stallations requires further repair works to be accomplished in the following order:
Protection ofthe dam's water-side wall.
. Repair ofthe shafts on the right bottom outlet and the power plant pipeline and,
conceivably, the reconstruction ofthe left bottom outlet shaft.
. Maintenance of the intermediary outlet wedges and drives.
. Repair and maintenance of the wedges and drives on the bottom outlets and the
power plant pipeline, including a replacement of the manual drives for electrical
ones.
. Repair of the shaft with bottom outlet piping and a replacement of the wedge
manual drives for electrical ones.
The technical soJutions referring to the repair scope detailed above, contained in
paper [6], envisage that the materials used for repairing the dam' s water-side wall,
shaft wallings, the shafts with the bottom piping and the metal parts of the wedges
and drives are compelled to meet the respectively high technical requirements.
The materials available in the domestic market fail to meet these requirements,
following which the technical solutions for protecting the dam's structural ele-
ments and its devices have been based on materials offered by foreign companies
having their sales representatives in Poland, notably: Sika Poland, Deitermann
Polska, Schomburg Polska.
The repair work performed with the use of materials offered by the companies
mentioned above should be performed according to the their application tech-
nology included in the material spec charts and on the basis of recipes arrived at
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following lab studies to obtain the technical parameters required by the norms in
force.
Tentatively, the cost of the repair including the scope given above might amount
to 520,000.00 PLN in current prices.
7 Final remarks
1. The repair works performed on the object so far, especially the cementing, re-
markably improved the technical condition of the dam and contributed to
restoring the static-strength parameters of the dam's body, required by the
regulations in force.
2. The present technical condition of the dam's particular structural elements and
the technical equipment - water-tight lining, drives and closures - is bad.
Should this condition be kept further on, there is a threat of accelerated degra-
dation of the object and, in consequence, a lowering of the dam body strength
parameters. For this reason, since 1995 a repair of these elements has been
carried on.
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Wasser- und Schiffahrtsamt Hann. Munden
Eder- und Diemeltalsperre, zwei 80 Jahre alte Staumauern, zwei Wege zur
Sanierung
1 Geschichte
Die Eder- und Diemeltalsperre zahlen m den groBen Wasserbauwerken, welche
auf Grund der sturmischen wirtschaftlichen und verlcehrstechnischen Entwicklung
zu Beginn des 20. Jahrhunderts entstanden.
Wirtschaftskreise waren an einer WasserstraBenquerverbindung in West-Ost-
Richtung zwischen dem westdeutschen Industriegebiet an Rhein und Ruhr und
den Agrargebieten im Osten interessiert; dazu kam der Wunsch der deutschen
Seehafen nach einem leistungsfthigen BinnenwasserstraBennetz.
Nach einigen gescheiterten Versuchen ftihrte die dritte Kanalvorlage von 1904 im
preuBischen Abgeordnetenhaus zum WasserstraBengesetz vom 1. April 1905. Die-
ses Gesetz umfaBte u.a. auch den Neubau des Weser-Ems-Kanals bis Hannover
einschlieBlich der Errichtung von Talsperren im oberen Quellgebiet der Weser.
Die Talsperren sollten mittelbar die 210 km lange Haltung des Kanals zwischen
den Schleusen Munster und Hannover mit Wasser versorgen, indem in Niedrig-
wasserzeiten die entnommene Wassermenge aus der Weser wieder durch Zu-
schuBwasser aus den Talsperren ersetzt wird.
Realisiert wurde der Bau je einer Talsperre in der Eder bei Hemfurth und in der
Diemel bei Helminghausen.
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Die Talsperren sollten nach der Planung vier Aufgaben dienen:
Wasserentnahme fe den Mittellandkanal aus der Weser in Niedrigwasserzeiten
ausgleichen, damit durch die Wasserentnahme kein Nachteil flir die Schiffahrt
auf der Mittelweser unterhalb Mindens entsteht.
- Niedrigwasserauthdhung der Oberweser. Durch das ZuschuBwasser aus den
Talsperren konnte der zustitzliche Effekt der Verbesserung der Schiffahrts-
verhaltnisse aufder Oberweser in Niedrigwasserzeiten erreicht werden.
- Hochwasserschutz fOr die untere Eder, die untere Fulda, die Diemel und far die
Weser
- Energiegewinnung durch Wasserkraftnutzung
Durch das Gesetz vom 9. Juni 1913 betreffend den Ausbau von Wasserkraften war
die Wasserbauverwaltung auch ermachtigt worden, die Wasserkraft an den Tal-
sperren zu nutzen. So wurden an beiden Talsperren auch Wasserkraftwerke er-
richtet. Seitdem am 10. November 1960 die Mittelweserstauregelung abgeschlos-
sen wurde, richtet sich die Wasserentnahme aus den Talsperren nach den Erfor-
dernissen far die Schiffahrt auf der Oberweser. Im Laufe der Zeit sind an beiden
Talsperren als zusatzliche Nutzungsarten die Berufs- und Sportfischerei sowie ein
Starker Fremdenverkehr aufund am Wasser der Talsperren hinzugekommen.
3 Bau und Daten der Talsperren
3.1 Edertalsperre
Die Arbeiten an der Staumauer begannen, nachdem die Vorarbeiten abgeschlossen
waren, im Hei·bst 1909 an einer rd. 400 m brditen Engstelle des Edertals bei Hem-
furth. Sie wurde als Schwergewichtsmauer aus Grauwackebruchsteinen mit einem
zusatzlichen Krummungsradius von 305 m errichtet. Sie geh8rt zu einem Stau-
mauertyp, der auf die Entwicklung,von Prof, Intze zuruckgeht. Allerdings wurde
der sogenannte Intzekeil weggelassen. Die ca. 300.000 m' Mauerwerk wurden mit
einem TraB-Kalk-M6rtel hergestellt. Der StaumauerfuB wurde so verbreitert, daB
in der Grundungsfuge nach Annahme der Konstrukteure kein nennenswerter
Sohlwasserdruck auftritt, zumal ein 30 m breiter, 1 m dicker Lehmschlag vor dem
wasserseitigen FuB aufgebracht wurde. Auf der Wasserseite erhielt die Staumauer
gegen Eindringen von Wasser eine 2,5 cm dicke Putzschicht aus Zement-TraB-
Kalk-M6rtel mit einem 2-fachen Siderosthen-Anstrich. Diese Dichtungsschicht
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1927 wurde hier das zusatzliche Wasserkraftwerk Hemfurth II installiert,
- 12 Notauslasse ca. 12 m unter der Oberlaufkrone (zur zeitweiligen Absenkung
des Wasserstandes),
- 39 Hochwasseruberlitufeje h = 1,60 m, Gesamtbreite 150 m
Q *, = 680 mVs (HQme).
Daten des Staubeckens bei Vollstau aufNN + 245,00 m:
Stauraum 202,4 Mio. m' (Mindestinhalt 20,0 Mio. m')
Oberflache 12 k.mw (1 = 27 km, bmax = 1,0 km)
Die Talsperre wurde 1914 kurz vor Kriegsbeginn fertiggestellt. Auf Grund des






Im Dezember 1912 begannen die Arbeiten far die Diemelstaumauer an einer ca.
200 m breiten Engstelle des Diemeltals bei Helminghausen. Sie wurde als
Schwergewichtsmauer aus Diabas-Bruchsteinen mit einem zusatzlichen Krum-
mungsradius von 250 m errichtet. Diese Staumauer geht ebenfalls auf die Ent-
wicklung von Prof. Intze zuruck; jedoch auch ohne den sogenannten „Intzekeil".
Die ea. 72000 m' Mauerwerk wurden mit einem TraB-Kalk-Mdrtel hergestellt.
Kriegsbedingt wurde der Bau der Staumauer Mitte August 1914 unterbrochen (zu
dem Zeitpunkt waren 41000 m' Mauerwerk errichtet). 1919 wurde die Baustelle
wieder eingerichtet und die Haherfahrung der Staumauer begann ab Mai 1920.
Der Probestau begann am 24.11.1923.
Als Dichtung erhielt die Mauer auf der Wasserseite eine 2,5 cm dicke Putzschicht
aus Zement-TraB-Kalk-Mbrtel und zwei Siderosthen-Anstriche. Diese Dichtung
wird durch ein 75 cm starkes Vorsatzmauerwerk geschutzt. Die Staumauer erhielt
eine vertikale Dranage und eine horizontale Sohldranage (Rohre). Zuslitzlich
wurde vor dem wasserseitigen FuB ein 1 m dicker Lehmschlag aufgebracht. An
der Dichtigkeit bestand damals kein Zweifel, so daB davon ausgegangen wurde,
daB kein nennenswerter Sohlwasserdruck auftritt und deshalb auch nicht in die
statische Berechnung einging. Der Untergrund der Mauer liegt noch in dem ge-
schlossenen Rheinisch-Westfalischen Schiefergebirge, bestehend aus einem Ton-
schiefer mit Feinsandsteinbindern (Wissenbacher Schiefer).
Daten der Staumauer: BP frY:M-9 / 378,20 mNN
m:.'fgn, ,-21,0
Hahe uber Griindungssohle 42 m - Ly 9 33:. W . 
Hahe uber Talsohle 36 m .441*1.,€-' -14
Sohlenbreite 3lm =ix 4: e
....,1 -1-
--. i J._ 2__
Kronenliinge 194 m .„=.. '.,
K.....reite 7 m ....'.  ...t,. .
..' t., --'. -.-:
Betriebseinrichtungen: -L//2-- 4n
6 1*11 , 4 EE) 
- Am linken Hang '.'.-
1 GrundablaBrohr 0 1,50 m f.,· ,
n,
verbunden mit dem Kraftwerk 4,€6:1..,PE--' ""
Q „ = 4,6 03/s (ohne
Kraftwerk Qm,x = 7,0 m3/s) '**e.·-·
- Am rechten Hang
1 GrundablaBrohr 0 1,35 m; Qm, = 30,0 m'/s
- 4 Notausliisse ca. 9,50 m unter der Uberlaufkrone 0 1,13 m; Qm„ ges. = 50 m /s
- 7 Hochwassertiberlaufe je h = 1,10 m und b = 7,15 m; Qm* ges. = 114 m'/s
(HQ,00)
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Daten des Staubeckens bei Vollstau auf NN + 3 76,2 m:
Stauraum 20,05 Mio. m' (Mindestinhalt 5,00 Mio. m')




4 Sanierung der Ederstaumauer
4.1 Bisherige InstandsetzungsmaBnaltmen
In der Nacht vom 16. zum 17. Mai 1943 et·folgte fast zeitgleich mit britischen An-
griffen auf die M8hne- und Sorpetalsperre auch die Zerst ung der Ederstaumauer
durch eine speziell far diesen Zweck entwickelte zylindrische Spezialbombe. Die
quer zur Flugriclitung unter dem Flugzeug hangende Bombe wurde kurz vor dem
Abwurf in Rotation versetzt, dann aus niedriger H6he etwa 250 m vor der Mauer
abgeworfen, so daB sie wie ein flach auf das Wasser geworfener Stein an die
Mauer heransprang, dort versank und durch einen Druckzunder in einer Tiefe von
20 m detonierte.
Durch die Gewalt der Detonation und die danach ausstr6menden Wassermassen
wurde eine halbovale Bresche von etwa 60 m oberer Breite und 20 m Tiefe in die
Mauer gerissen, was einem Mauerwerksvolumen von 12.000 m' entsprach. Um
die Sprenglacke herum war das Mauerwerk gelockert. Im stehengebliebenen





Durch die Bresche flossen innerhalb ca. 6 Stunden 160 Mio. m' Wasser ab, da die
Talsperre zu dem Zeitpunkt mit 202 Mio. m' Inhalt voll angestaut war. Die Flut-
welle mit rund 8500 mVs hinterlieB im Edertal gewaltige Zersturungen und kostete
68 Menschen das Leben. Sofort nach der Zersterung wurden die Planungen und
Untersuchungen far die Wiederherstellung der Staumauer aufgenommen.
Dank des Drbngens der Wasserbauverwaltung kam keine Behelfslosung aus Stahl-
beton zur Ausfihrung, sondern die Mauer wurde wieder statisch einwandfrei in
Bruchsteinmauerwerk hergestellt.
Folgende wesentlichen MaBnahmen wurden durchgefahrt:
- Abbrechen aller gelockerten Mauerwerksteile an den Randern der Bruchlucke,
- Ausmauern der Bruchlucke mit Mauerwerk, welches dem beim Bau der Mauer
ausgefilhrten Mauerwerk m6glichst ahnlich sein solite,
- SchlieBen der Dichtungslucke auf der Wasserseite in der fritheren Art,
- Da entsprechend der Statik in der Mauer kein Wasserdruck auftreten durfte und
durch den Detonationsdruck zahlreiche Risse entstanden waren, wurde die ge-
samte Mauerflache seeseitig durch Zementinjektionen als Dichtungswand her-
gestellt.
- Herstellung eines unteren Kontrollganges (1,50 m bieit und 2,10 m hoch),
- Erneuerung der gesamten Dranagebohrungen, da die vorhandenen Dranagen
durch die Injektionsarbeiten mit verpreBt wurden, welche in den neuen Kon-
trollgang entwassern,
- VerpreBarbeiten im Felsuntergrund und in der Fuge zwischen Fels und Mauer-
werk sowie eine Dr nierung des Felsuntergrundes,
- VerpreBarbeiten strahlenf6rmig um die Bruchlucke, da hier das erschutterte
Mauerwerk besonders durchlassig geworden war.




Eine Nachverpressung der Mauer, vor allem in der Nahe der Bruchstelle, machte
sich 1946/47 erforderlich, da die statische Randbedingung, daB im Innern der
Mauer kein hydrostatischer Druck vorhanden sein durfte, noch nicht vollstandig
erfullt war.
Die auftretenden Sickerwassermengen waren nun tatsachlich erheblich vermindert
worden. Im Laufe der folgenden Jahre zeigten sich jedoch emeut insbesondere am
luftseitigen MauerfuB verstarkte Wasseraustritte. Aus diesem Grund wurde
1961/62 erneut ein umfangreiches Bohr- und Injektionsprogramm zur Abdichtung
von Staumauer und Untergrund erforderlich. Da die Notauslasse far den Talsper-
renbetrieb nicht mehr als notwendig angesehen wurden und ihr Betrieb mit Pro-
blemen verbunden war, wurden sie zur Vermeidung von Lucken im VerpreB-
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4.2 Grtinde fitr die ernente Sanierong
20 Jahre nach der Instandsetzung von 1961/62 erhielt die Bundesanstalt far Was-
serbau Karlsruhe (BAW) den Auftrag, den Zustand des Bruchsteinmauerwerkes
und des Felsuntergrundes hinsichtlich Festigkeit und Durchlassigkeit zu untersu-
chen, die Standsicherheit der Staumauer zu beurteilen und Vorschlage far ein
neues Oberwachungskonzept, entsprechend dem neuen Stand der Technik, zu er-
arbeiten. Nach DurchfOhrung eines umfangreichen Untersuchungsprogrammes lag
das Ergebnis im Februar 1988 vor. Die BAW stellte fest, daB die ursprunglich in
32
der Statik getroffene Annahme - keine Wasserdrucke in der Grundungssohle und
in der Mauer selbst - nicht mehr zutrafen.
Hinzu kam, daB nach der neuen DIN 19700 die Leistung der Hochwasserentla-
stungsanlage heute fur ein 1000jahrliches Hochwasser (HQ,CDO) zu bemessen ist
und daB bei Auftreten eines solchen Hochwassers, das heiBt bei einem Wasser-
stand von NN + 246,85 m, auf der Wasserseite keine vertikalen Zugspannungen
und keine Risse auftreten durfen.
Die ausf hrliche statische Berechnung der BAW erfolgte nach der sogenannten
Balkentheorie. Fur genauere Spannungsberechnungen, insbesondere am wasser-
seitigen MauerfuB, wurde sie durch Berechnungen mit finiten Elementen erganzt
und die Ergebnisse nach der Balkentheorie durch eine FE-Berechnung uberpruft.
Diese Berechnungen erfolgten durch das Buro WBI von Prof. Dr. Ing. Wittke,
Aachen. Das Ergebnis der Berechnungen ergab, daB die Staumauer bei Vollstau
nicht standsicher ist.
Das fehlende Mauergewicht betrug rd. 2000 kN/m Mauer. Aus diesem Grund
muBte der hachste zulassige Talsperrenwasserstand gegenuber dem bisherigen
Vollstau um 1,50 m abgesenkt werden. Dies bedeutete jedoch, daB die
Oberlaufkrone der Staumauer Rir die Hochwasserentlastung nicht mehr genutzt
werden konnte. Da aber mit Turbinen- und GrundablaBbetrieb ein greBeres
Hochwasser nicht abgefithrt werden konnte und somit die Gefahr bestand, daB der
abgesenkte Hochstwasserstand bei Hochwasser uberschritten wird, wurden die
1961/62 verschlossenen Notauslasse noch 1988 wieder reaktiviert.
Zeitgleich begannen auch die Planungen, durch welche MaBnahmen die Stau-
mauer wieder ihre volle Funktionstuchtigkeit und Gebrauchsf:higkeit  r weitere
80 - 100 Jahre erhalten sollte.
4.3 Varianten fur die Sanierung
Luerst wurden die technisch durch hrbaren und wirtschaftlich erscheinenden
Varianten zusammengestelit. Die Auswahl dieser Varianten sollte eine m6glichst
groBe Bandbreite alter Ldsungsmdglichkeiten umfassen.
Bei der Auswahl der Ausfuhrungsvariante muBten auch wichtige Randbedingun-
gen beachtet werden:
- Akzeptanz der BaumaBnahme in der Region,
- Absenkung des Talsperrenwasserspiegels wahrend der Bauzeit,
- Dauer der Bauzeit,
- Zulassigkeit der baulichen Umgestaltung der Staumauer als Baudenkmal,
- Wasserfahrung der Oberweser bei Niedrigwasser.
Im Rahmen einer Voruntersuchung wurden zunachst sechs grundsatzliche La-
sungsvorschkage untersucht. Wegen der speziellen Aufgabenstellung wurden
hiermit mehrere erfahrene Ingenieurburos beauftragt.
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Nach dem Vorliegen der ausgearbeiteten Varianten, einschlieBlich verschiedener
Erginzungsvorschlage, erfolgte eine erste Vorauswahi. Dabei schieden folgende
Varianten aus:
Variante II: Auflast auf die Mauerkrone. Sie fohrt zwangslitufig zu einer Erh6-
hung der Mauerkrone. Dabei wird der Lastfall 3 (Lieckfeldt-
Nachweis) maBgebend. Dieser kann auf Grund der Geometrie des
Vorschlags nicht erbracht werden, weil mit zunehmender
Mauerauth8hung die Belastung entsprechend gr6Ber wird.
Variante IV u.
Variante V: Es entstehen neue Tragsysteme, deren Realisierung konstruktive
Probleme macht (Schubverband) und hohe Kosten verursacht.
Die verbliebenen Ltisungsmdglichkeiten I, III und VI wurden einer eingehenden
Wertung unterzogen. Die Variante III (Dichtwand auf der Wasserseite) stellte
zwar die technisch beste L6sung dar, war aber die teuerste und hiitte die v611ige
Entleerung der Talsperre erfordert.
Nach Abwagung aller Gesichtspunkte wurde die Variante I der Ausschreibung als
Verwaltungsentwurf zugrunde gelegt. Bei der Wiederherstellung der Standsicher-
heit der Staumauer durch eine Vorspannung vom Mauerkopf aus werden insbe-
sondere die Vertinderungen an der auBeren Gestaltung der Staumauer, die Belange
des Denkmalschutzes und die Auswirkungen der Bauzustande auf die erforder-
liche Seewasserspiegelabsenkung minimiert.
4.4 Ausfiihrungsvariante
Die Ausschreibungsunterlagen wurden ohne eine vertiefende Ausfiihrungsplanung
erstellt, weil die gewahlte Verankenings16sung Sondervorschlage der Bieter er-
warten lieB und auf eine Doppelbearbeitung der Ausfahrungsplanung verzichtet
werden sollte.
Planungsziel war die Wiederherstellung der reclmerischen Standsicherheit unter
Berucksichtigung folgender Punkte:
- maglichst hoher Stauspiegel wahrend der Bauzeit,
- m6glichst keine optische Ver:inderung am Bauwerk luftseitig und wasserseitig,
- Neugestaltung und hydraulische Leistungssteigerung der HW-Uberlaufe fur das
1000jahrliche Hochwasser,
- Erhdhung der Tragfdhigkeit der Bracke (ber die Hochwasserentlastung.




Bis auf eine H6he von NN + 238,50 m
(ca. 8,50 m von OK Brucke) sollte die
gesamte Mauerkrone zwischen den bei-
4931-'imiden Torhiiusern abgebrochen werden.
Dabei sollten die Sandstein-Mauer-
brastungen abgetragen und zwischenge-
lagert werden, um sie beim Wiederauf-
bau wiederzuverwenden.
 .e.4.b  -2
Herstellung einer neuen Mauerkrone mit
zuslitzlichem Kontrollgang, hydraulisch
gunstiger HW-Entlastung sowie einer
Stahibetonbracke (13 Abschnitte von ca.
















Vorlaufende Zugversuche (im Herbst 1991) an 6 baugleichen Ankern mit unter-
schiedlich langen Krafteinleitungsstrecken Om/5m/7 m). Abteufen der
Bohrungen 146 mm (mit Kerngewinn) und Aufweiten auf273 mm von der neuen
Brucke aus, Injektionsarbeiten im Fels und in der Mauerherstellung, Einbau und
Anspannen der erforderlichen 104 Dauerfelsanker fur eine Gebrauchslast von
4500 kN mit einem mittleren Ankerabstand von 2,25 m. Die Verankerung erfolgt
nur im Mittelteil zwischen den beiden Torhausern. Im Hangbereich kann auf eine
Verankerung verzichtet werden, wenn die Verankerung im Mittelteil durchgehend
mit 2000 kN/m bis zu den Torhausern herangefahrt wird, obwoht diese Kraft in
der Niihe der Torhauser nicht in voller HBhe erforderlich ist. Das Defizit aus den
Hangbereichen wird also vom Mittelbereich mit ubernommen. Die dadurch ent-
stehenden Schubspannungen im Mauerwerk sind klein und ohne weiteres auf-
nehmbar.
Bonstige..Arbeiten
- Ausbesserung der Ansichtsflachen der Mauer (luft- und wasserseitig),
- Reaktivierung der MeB- und Kontrolleinrichtungen in der Mauer,
- Erneuerung der Elektroversorgung und der Blitzschutzanlage.
Die Ausschreibung erfolgte als „offenes Verfahren" EG-weit. Zum Er6ffnungs-
termin am 26.03.1991 wurden 12 Angebote far den Amtsentwurf vorgelegt. Zu-
satzlich wurden insgesamt 39 Nebenangebote bzw. Anderungsvorschlage abge








wurde der Auftrag an die Bietergemeinschaft Bruggemann, Oevermann auf ein
Nebenangebot am 08.07.1991 erteilt.
Dieses Nebenangebot folgte im wesentlichen dem Amtsentwurf, aber die Luftseite
der Mauerkrone sollte erhalten werden. Dies stellte aus Sicht des Denlanal-
schutzes einen erheblichen Vorteil dar und das Nebenangebot war preisgunstiger
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4.5 Durchfithrung der Instandsetzung
4.5.1 Abbruch und Erneuerung der Mauerkrone
Von seiten der Arbeitsgemeinschaft war der Teilabbruch des Mauerkopfes im
Sprengverfahren vorgesehen. Dabei muBten unbedingt folgende Bedingungen
eingehalten werden:
- Beschadigungsfreiheit der bestehenden Restbauwerke, jedes Risiko for das 80
Jahre alte Bauwerk war auszuschlieBen.
- Durch einen Bok- und Sprengversuch war die Bohrgenauigkeit und die scho-
nende Wirkung des Sprengens unter Beweis zu stellen.
- Laufendes Messen der Sprengerschutterungen.
Der durchzufilhrende Sprengversuch bestatigte die Richtigkeit der getroffenen
Annahmen. Die maximalen Schwinggeschwindigkeitsamplituden lagen unterhalb
der zulassigen Werte von vmax =50 mm/s nach DIN 4150. Die in 40 bis 100 m
registrierten Werte lagen allgemein bei 2/3 der von der DIN zugelassenen Werte.
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Der Ablauf des folgenden Teilabbruchs mittels Sprengen (insgesamt 5700 mi
Mauerwerk) konnte somit wie vorgesehen duichgefithrt werden.
Zuerst wurden Vorspaltsprengungen Ebene der
durchgefiihrt, die eine Spaltflache zwi- , E--
Vor.p."sp Ing g.
schen dem ab™brechenden und dem  /A/,N,< .f..1.f'*1
stehenbleibenden Mauerkopfteil erzeu- .: ..1/5/4 . ·aa...'',1.'..E.ta
gen sollten. Dafar wurden Bohrldcher 7% lA ' ·'**ida: 1. 1 :E3*.=t% i„..7*5*2jnbe:*,t':3 1- 2't<2./lb-I *m =1
volle Tiefe parallel gebohrt. Die r- />ZZ·22 9  8
Sprengstoffmenge =de so ger'"g , 4:2;:32>.' 2   '/1..\
bemessen, daB lediglich die Mauerstege / irr'*,\
zwischen den Bohridchern aufgerissen E 7- 4447401
wurden, nicht aber Risse rechtwinklig E- 3'>3' A> 'Y ///AVA, //.·/ A
zur Spaltflache erzeugt wurden. An-
schlieBend erfolgten die Auflocke- 3* 
rungssprengungen der Pfeiler mittels
vertikaler Bohr16cher mit einer Tiefe
von ca. 3,00 m. Nach dem Abtrag der Bohrlochonordnung im Pfeiterberelch [Draufstcht 
Pfeiler wurde der verbleibende Bereich = ·- 5
der Mauerkrone zwischen den H6hen
NN + 240,00 m und NN + 245,00 m , E H
ebenfalls mittels Auflockerungsspren-
-1 301 -1 001 4.00  4.001
gungen fir den Abtrag vorbereitet. Die
erforderlichen Bohrungen wurden hier- -.
for horizontal mit einer Tiefe von ca. 3,50 m ausgefilhrt.
Die gesamlen Spreng- und Abbrucharbeiten verliefen ohne nennenswerte Kompli-
kationen termingerecht.
Nach AbschluB der Abbruch- und Riiumungsarbei-
ten begann der Wiederaufbau der neuen Mauer-
krone in folgenden Schritten:
- Ausgleichsbeton und Lastverteilungsbalken auf
der Abbruchebene ®
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Auf Grund der beengten Verhaltnisse auf der Mauerkrone und der vorgegebenen
Bauzeit von 33 Monaten muBten die Arbeiten genau aufeinander abgestimmt wer-
den. Der insgesamt rund 240 m lange Instandsetzungsbereich wurde dabei in 13
B16cke von je ca. 18m Lange unterteilt. Am rechten Torhaus der Staumauer
wurde begonnen, indem blockweise zunachst der Abbruch erfolgte und an-
schlieBend mit dem Wiederaufbau fortgefahren wurde. Es ergab sich durch dieses
Taktverfahren eine sogenannte „Linienbaustelle", die bis zum linken Torhaus fort-
gefuhrt wurde.
® ®
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Die Oberflache der Abbruchebene hatte eine gute Beschaffenheit. Nach grundli-
cher mechanischer Reinigung konnte der Ausgleichbeton direkt aulgebracht wer-
den. Die wasserseitige „Schalung" bestand aus Grauwacke-Bruchsteinmauerwerk.
Der Ausgleichbeton (B 25) wurde auf ganzer Breite in einer Starke von durch-
schnittlich 30 cm jeweils auf ganzer Blocklange (ca. 18 m) in einem Arbeitsgang
ohne Fugen eingebaut. AnschlieBend wurde der Lastverteilungsbalken (B 25)
ebenfalls in ca. 18 m Blocklange als durchlaufende, stai·k bewehrte „Auflager-
platte" ftir die ,Ankerk6pfe" hergestellt. Die vertikaten Arbeitsfugen wurden
unmittelbar nach dem Ausschalen mit Wasserstrahl behandelt, bis das Kerngerost
des Betons freilag. Die durchlaufende Langsbewehrung wurde nicht gekoppelt,
sondern durch die Schalung gefithrt.
Auf dem Lastverteilungsbalken erfolgte die weitere Herstellung des neuen Kon-
trollganges in folgenden Betonierabschnitten:
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- luftseitige Wand (B 25),
- wasserseitige Wand einschlieBlich Decke (B 25),
- Uberfallrticken mit wasserseitig auskragender Uberfallnase (B 25).
Die ca. 2,70 m hohe luftseitige Wand hat eine Stiirke von ca. 60 cm und wurde
ebenfalls in ca. 18 m langen Abschnitten betoniert. Die konstruktive Anbindung
des verbleibenden luftseitigen Mauerwerks an die Stahlbetonkonstruktion erfolgte
mittels sogenannter „Perfo"-Anker (Bohrung 38 mm mit kunststoffbeschichtetem
Betonstahl BST 500 S, 0 20 mm) mit einer Lange von 110 cm in Zementmdirtel.
Die wasserseitige Wand und die Decke des Kontrollganges wurden in einem Ar-
beitsgang betoniert, ebenfalls in Blocklinge. Der Kontrollgang erhielt eine Breite
von 2,55 m und eine H6he von 2,90 m. Zur spateren Durchithrung der Bohrge-
stange, Injektionspacker und Anker wurden in der Decke rechteckige konische
Aussparungen (40/60 cm) vorgesehen, die nach dem Ankereinbau zubetoniert
wurden. In die wasserseitige Wand wurden Edelstahl-Ankerschienen einbetoniert,
uber die spater die Verblendung aus Grauwacke-Bruchsteinmauerwerk konstruk-
tiv gehalten wird.
Der letzte Betonierabschnitt des Kontrollganges war der Oberfallrticken mit der
sogenannten „Uberfallnase", die aus hydraulischen Grunden um ca. 60 cm zur
Wasserseite hin auskragt. Sowoht die Decke des Kontrollganges als auch dieser
Bauteil wurden in ihrer Linienfahrung durch Modellversuche der BAW vorge-
geben. Die Versuche waren erforderlich, um das berechnete HQ1000 mit 1100 m'/s
abfuhren zu kannen. Bisher waren die Hochwasseraberlaufe nur in der Lage, ein
HQ100 = 680 m'/s abzufahren. Es waren somit konstruktive MaBnahmen not-
wendig, um die msatzlichen 420 m3/s abfilhren zu kennen. Die Versuche zeigten
eindeutig, daB durch die konstruktiven Formiinderungen des Oberfalls ein HQ 1000
ohne einen nennenswerten Aufstau des Seewasserspiegels abgefilhrt werden kann.
Im 5. Arbeitstakt wurden die neuen Pfeiler in derselben Breite und in derselben
Anordnung wie im alten Zustand hergestellt (B 25). Die Pfeilerspitzen wurden
durch Edelstahl-Formteile gegen Beschadigungen durch Treibzeug o. it. geschutzt.
Die Anbindung an das verbleibende Restmauerwerk erfolgte durch Anbetonieren
und auch hier mit„Perfo"-Ankern.
Analog zur Aussparung in der Decke des Kontrollganges wurden in den breiten
Pfeilem (ieder 3. Pfeiler) Stahlwickelrohre 0 400 mm zur Durchfilhrung der
Bohrgestinge und der Anker angeordnet, die nach dem Ankereinbau ausbetoniert
wurden. Die neue Brucke aus schlaff bewehrtem Stahlbeton (B 35) ist ebenfalls in
13 Abschnitte von je ca. 18 m aufgeteilt. Jedes dieser 13 Bruckenteile besteht aus
3 Feldern und ist an einem Ende fest mit einem breiten Pfeiler verbunden. Die ub-
rigen Auflager sind beweglich und bestehen jeweils aus 2 bewehrten Elastomer-
Lagern, die sich auf den neu hergestellten schmalen Pfeilern abstutzen.
Auch in der Bruckenplatte wurden die erforderlichen Aussparungen vorgesehen,
um Bohrgestange, Injektionspacker und die Anker in das Bauwerk einbringen zu
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k6nnen. Nach AbschluB der Ankerarbeiten wurden diese Aussparungen ebenfalls
zubetoniert.
Die gesamten Beton- und Stahlbetonarbeiten wurden von einem umfangreichen
Oberwachungsprogramm begleitet. Daran waren die Baustoffprilfstelle der BAW
und die Amtliche Baustoff- und Betonprufstelle der Gesamthochschule Kassel
sowie das firmeneigene Labor beteiligt.
Insgesamt gesehen wurden alle Anforderungen, die an hochwertige Betone zu
stellen sind, eingehalten.
4.5.2 Verankerung der Staumauer im Fels einschlieillich Injektionsarbelten
4.5.2.1 Vorbereitende Mallnahmen
Herzsttick der gesamten SanierungsmaBnahme bildet die Verankerung der Stau-
mauer mit 104 Dauerankern von je 4500 kN im Fels. Da in Deutschland bisher
keine VerpreBanker mit so hohen Kraften zum Einsatz kamen, machten sich vor
Beginn der eigentlichen Verankerungsarbeiten Vorversuche erforderlich. Diese
wurden im Tosbecken der Talsperre durchgefuhrt.
Der unter der Staumauer anstehende Fels besteht vom rechten Hang bis zur Tai-
mitte aus Tonschiefer mit Einlagerungen von Grauwackebandtem und von der
Talmitte bis zum linken Hang aus Grauwacken mit einzelnen Tonschieferzwi-
schenlagen. Die Verwitterung reicht liber Trennflitchen 20 m bis 30 m tief in das
Gebirge. Die fur Daueranker erforderlichen Eignungsprtifingen wurden deshalb
an Ankern mit VerpreBk6rpern sowohl im Tonstein als auch in der Grauwacke
durchgefithrt. Besondere Oberlegungen waren auf Grund der auBergew6hnlich
Langen freien Stahllangen dieser Anker im Hinblick auf die Ergebnisse der
Eignungsprufungen erforderlich.
Die Vorversuche wurden mit den fiir das Bauwerk vorgesehenen SUSPA-Stump-
Ankern, deren Stahlzugglied jeweils aus 34 Spannstahl-Litzen St 1570/1770,
150 mm2, besteht, durchgefuhrt. Die Vorversuche dienten auch der Festlegung der
erforderlichen Verankerungstange des Stahlzuggliedes und der erreichbaren Bohr-
genauigkeit. Als Bohrgenauigkeit war ein Abweichen von der vorgegebenen
Richtung (Neigung 3,2° zur Wasserseite) von hdchstens 1 % in Hilhe des vorhan-
denen unteren Kontrollganges vorgegeben. Dies war auf Grund der geringen
Wandstarke von rd. 2,5 m zwischen der vorhandenen Vorsatzschale und dem
Kontrollgang notwendig. Die vorgegebene Bohrlochabweichung bedeutete bei 40
Bohrmetern ein maximales Abweichen der Bohrachse von 40 cm. Die Versuchs-
bohrungen wurden deshalb mit der gleichen Neigung von 3,2' wie spater in der
Staumauer hergestellt.
Die Zugversuche erfolgten in Antelinung an die Eignungsprufungen nach DIN
4125. Zusatzlich wai·en sie aber als Ausziehversuche konzipiert worden, daB heiBt,
die Anker soilten maglichst bis zum Versagen des Verbundes zwischen dem Stahl
und dem VerpreBkOrper oder zwischen dem VerpreBkdrper und dem Fels belastet
werden. Die Verankerungs15ngen des Stahlzuggliedes wurden deshalb mit gegen-
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uber den Bauwerksankern reduzierten Liingen von 3 m, 5 m und 7 m eingebaut.
Die Ankerlangen lagen zwischen 26 m und 30 m. Die Belastung erfolgte bis zur
1,59- bis 1,68-fachen huchsten zulassigen Gebrauchskraft und damit bis zur 0,91-
bis 0,96-fachen Streckgrenze der Litzen. Die Versuchsanker entsprachen alle in
ihrem elastischen Verhalten ihrer Einbauliinge. Die bleibenden Verschiebungen
betrugen unter Gebrauchslast bis zu 16 mm. Alle KriechmaBe lagen unter 1,5 mm.
Die 20-malige Schwellbelastung, die bei einem Anker am Ende des Versuches
zwischen Gebrauchslast und halber Gebrauchslast durchgembrt wurde, fahrte zu
keiner meBbaren Zunahme der Verschiebungen.
Signifikante Unterschiede im Verformungsverhalten zwischen Ankem mit 3 m
und 7 m Krafteintragungsstrecke waren nicht erkennbar.
Zwei Versuchsanker waren mit sog. Lichtwellenteitern ausgerustet. Mit dem An-
kerzugglied waren speziell praparierte Glasfaserstriinge eingebaut und im Bereich
der Verankerungsstrecke mit Refiektoren bestuckt worden. Damit war die Ortliche
Dehnung an definierten Stellen unmittelbar zu registrieren. Die Messungen erga-
ben, daB bereits 3 m hinter dem Beginn der Krafteintragungsstrecke keine nen-
nenswerten Dehnungen mehr auftraten. Die aufgebrachten Pruflasten bis ca.
7500 kN sind also innerhalb von nur 3 m ausreichend sicher in den umgebenden
Fels eingeleitet worden. Die far die Ausfilhrungsanker vorgesehene
Krafteintragungslange von 10m ist somit mebr als 3fach grOBer als die bei den
Versuchsankem festgestellte wirksame Haftstrecke von nur 3 m. Damit ist die
Sicherheit des Verankerungssystems auch unabhangig von etwa vorhandenen
6rtlichen Schwachstellen in den umgebenden Grauwacke- bzw. Tonstein-
Formationen, die etwa durch die vorausgegangenen Vergutungsinjektionen trotz
aller Sorgfalt nicht vollstandig erfaBt und saniert worden sind, gewithrleistet.
Auf der Grundlage der erfolgreichen Vorversuche und anderer Profungen und Be.
urteilungen (BAW) wurde durch den ·Bundesminister filr Verkehr eine
„Zustimmung im Einzelfall" for die vorgesehenen Anker mit 34 Litzen und einer
Gebrauchslast von 4500 kN erteilt.
4.5.2.2 Bauausfuhrung
Die Bauausftihrung begann im Juli 1992 und setzt sich aus mehreren Teilschritten
zusammen:
- Fertigung der Anker,
- Bohr- und Injektionsarbeiten,
- Ankereinbau,
- Spannen der eingebauten Anker,
a) Fertigung der Anker
Bei Dauerankern ist der Korrosionsschutz nach DIN 4125 grundstitzlich unter
werksmaBigen Bedingungen auszufi hren. Dies betrifft sowohl das Stahlzugglied
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sowie alle Einzelteile. Die Anker der Ederstaumauer stellen auch far die Fertigung
einen Sonderfall dar:
- Ankerlange von im Mittel 71 m
- Das Zugglied und Hallrohr 0 200 mm erlauben einen minimalen Biegeradius
von rnindestens 2,50 m.
- Die Krafteintragungsstrecke ist werksmaBig verpreBt, d.h. es besteht ein 10 m
langer, starrer AnkerfuB.
- Hohes Gesamtgewicht eines Ankers von rund 4 t.
Der Antransport stellte somit ein nahezu unlasbares Problem dar. Auf alle Falle
waren mechanische Beschadigungen sowohl beim Transport, beim mehrfachen
Umladen sowie bei der Zwischenlagerung nicht auszuschlieBen. Aus diesem
Grund fiel die Entscheidung, die 104 Anker unmittelbar neben der Staumauer auf
der Baustelle herzustellen. In einer eigens Air diese Fertigung errichteten Halle
wurden alle Voraussetzungen geschaffen, um eine sachgernaBe Werksfertigung zu
garantieren.
Die DIN 4125 und die vorliegende Zulassung verlangen far Daueranker diesen
Typs ein luckenloses Oberwachungssystem, bestehend aus einer Fremd- und
Eigenuberwachung. Die Eigenuberwachung des Ankerherstellers, in diesem Fall
die Firma SUSPA, prufte in Eigenverantwortung und nach Vorgaben der
Zulassung die verwendeten Bauteile und die erforderlichen Arbeitsschritte. Alle
Prafergebnisse wurden protokolliert. Der Fremduberwacher, hier das
Materialprtifungsamt far Bauwesen der TU Munchen, formulierte und uberprafte
das Eigenuberwachungssystem der ausfithrenden Firma und kontrollierte
stichprobenartig Material und Montage.
Das bestehende Kontrollsystem aus Fremd- und Eigenuberwachung wurde im
Auftrag des Wasser- und Schiffahrtsamtes Hann. Munden von einer standigen
Oberwachung durch das Ingenieurburo WBI von Prof. Dr. Ing. Wittke, Aachen,
erginzt. So war gewiihrleistet, daB die Anker, die das wichtigste tragende Element
der Instandsetzung darstellen, luckenlos von der Anlieferung der Einzetteile auf
der Baustelle uber die Fertigung, den Einbau und das Spannen bis zu den ab-
schlieBenden KorrosionsschutzmaBnahmen liickenlos kontrolliert wurden. Diese
Uberwachung hat sich bewahrt.
Die Ankerkomponenten wurden im Herstellerwerk K6nigsbrunn vorbereitet und
zur Baustelle transportiert. Hier erfolgte eine Kontrolle auf Beschadigungen und
MaBhakigkeit. Die PE-Glattrohre wurden ungerollt in drei Teilen angeliefert und
auf der Baustelle mit einem HeizspiegelschweiBger t miteinander verschweiBt.
Die Stahllitzen wurden auf Trommeln angeliefert und einzeln in das PE-Glattrohr
eingeschoben. In der Krafteintragungsstrecke wurden Distanzhalter und Bunde-
lungselemente fur eine optimale Martelausbreitung zwischen den Litzen angeord-
net. Nachdem das Ripprohr aufgezogen und mit der freien Ankerlange verbunden
war, wurde die Krafteintragungsstrecke auf einer geneigten VerpreBebene mit
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Zementmartel vollstandig verfiillt. Dies war dann erreicht, wenn der Zementmur-
tel blasenfrei aus einer Kontrollbohrung oberhalb der Stahlmanschette austrat.
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b) Bohr- und Iniektionsarbeiten
Der 1961/62 hergestellte Injektionsschleier wurde von den Ankerbohrungen fur
die anstehende Sanierung spitzwinklig durchschnitten. So waren auch aus diesem
Grunde Injektionsarbeiten notwendig. Die Injektionsarbeiten wurden von den
Ankerbohrlochern aus durchgefahrt und hatten folgende Aufgaben:
- Wiederherstellung der vollen Funktionsfailigkeit des durchbohrten Injektions-
schleiers,
- Erh6hung der Gefitgefestigkeit des Gebirges im Krafteinleitungsbereich der
Anker,
- Stabilisierung der Bohrlochwandung in der Standzeit der Bohrung und Siche-
rung gegen Nachfall wahrend verschiedener Arbeitsphasen,
- Vermeidung von Umlitufigkeiten zwischen den Bohrungen untereinander.
AuBerdem ergab sich eine Vervollkommnung des vorhandenen alten Schleiers, da
die Ankerbohrungen 10 m tiefer endeten und sich somit eine Vertiefung des
Schieiers ergab.
Der Instandsetzungsbereich der Staumauer wurde, wie bereits geschildert, in 13
Abschnitte unterteilt. In jedem Abschilitt erfolgten 8 Ankerbohrungen. Zur weit-
gehenden Vermeidung von negativen gegenseitigen Beeintriichtigungen bei den
verschiedenen Phasen (Bohren, Injizieren, WD-Tests) wurde im Pilgerschrittver-
fahren gearbeitet, d. h. die Bohrungen wurden innerhalb eines Abschnitts in der
Reihenfolge 1,4,7,2,5,8, 3,6 ausgefuhrt.
Im einzelnen ergaben sich folgende Arbeitsschritte:
1. Abteufen einer 3,2° geneigten Kernbohrung mit 0 146 mm im Seilkernbohrver-
fahren,
2. Injektion des Gebirges von NN + 167 m bzw. NN + 173 m bis Kote
NN + 214 m in der Staumauer, druckloses Auffullen bis OK
Lastverteilungsbalken (NN + 240,28 m),
3. Ausbohren des Zementsteins mit RollenmeiBel und Wasserspulung nach einer
Aushiirtezeit von mindestens 48 h,
4. Aufweiten der Kernbohrung im Schlagbohrverfahren (Imlochkammer) mit





5. Durchfahrung von WD-Tests im Bereich der Krafteintragungsstrecke der Anker
(3 Stufen d 5 m, Grenzwert: 0,5 1/min·m bei 5 bar). Wurde dieser Grenzwert
unterschritten, konnte der Anker eingebaut werden, andernfalls mu8te im










. 1,' Ii/ t..
A#*.
n%/ e//m Irlochhn ,tler
WD.
Tesr
,.,..+1 -tl ,3-4 f e* _31114
Die Injektionen wurden von nachstehenden Kriterien bestimmt:
- W/Z-Faktoren der Zementgemische von 1,5; 1,0; 0,8 und 0,6; Beginn mit
W/Z = 1,5,
- Vet·minderung des W/Z-Faktors, wenn in einer Injektionsstufe eine Aufnahme
von 400 1 Zementsuspension uberschritten wurde,
- Teufenabhungige wirksame Injektionsgrenzdrucke von 0,5 und 1,5 bar im Mau-
erbereich und 3,5 und 6 bar im Gebirge,
- Abbruchkriterium filr die Injek-
tion: Aufnahme je Stufe 5 0,5
1/min Ober 10 min bei maxi-
malem VerpreBdruck.
Die Zementaufnahme der einzelnen
Bohrl6cher war sehr uneinheitlich.
Die Unterschiede beziehen sich je-
doch nicht nur auf die Lage der
Bohr!6cher, sondern auch auf die
Tiefe des jeweiligen Injektions-
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horizontes. Die Zementaufnahme war zum einen abhangig vom EinfluB des alten,
noch intakten Injektionsschleiers und zum anderen vom Anteil an offenem Kluft-
bzw. FlieBwegvolumen, das entweder primar vol·handen oder durch altere
Injektionen stark beeinfluBt ist. Die Maximalwerte von 67,6 kg/m im
Bohrlochtiefsten liegen immerhin ca. 51 % niedriger als die durchschnittliche
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Zementaufnahme der nicht so tief reichenden Injektion von 1961/62. Damals
wurden im Mittel 90,97 kg/m im Mauerwerk und 132,94 kg/m im Fels verpreBt.
Die Mittelwerte der Zementaufnahme betragen fur die durchgeflihrten Injektions-
arbeiten:
- unterhalb des alten Schleiers im Gebirge 44,50 kg/m,
- innerhalb des alten Schleiers im Gebirge 14,15 kg/m.
Die abschlieBenden WD-Tests wurden grunds tzlich nur nach der Injektion und in
den untersten 15 m der Bohrlochstrecke durchgefahrt. Dabei wurde der Grenzwert
fir den Ankereinbau deutlich unterschritten. Eine Nachinjektion im 273 mm-
Bohrloch war, wie bereits erwiihnt, nur in 8 Fiillen notwendig.
c) AokET...1.1#.a..u..
Nach erfolgreichem AbschluB des WD-Tests konnte der Anker eingebaut werden.
Vorher wurde jedoch das Bohrloch nochmals sorgfaltig und intensiv gespult, um
etwaige Bohrgutruckstande aus der Bohrlochwandung zu lasen und aus dem Bohr-
loch zu entfernen. Nun wurde der Anker auf einer flexiblen Rollenbahn vom Bau-
stellenwerk zur Einbaustelle zwlingungsfrei und unter AusschluB schadigender
mechanischer Einwirkungen transportiert. Ein groBes Problem stellte die vertikale
Einfihrung des Ankers in das Bohrloch aus seiner horizontalen Lage dar.
Praktiziert wurde schlieBlich eine Verfahrensweise, deren Kernstuck ein ca. 6 m
langer Einbaurahmen mit halbkreisfarmiger Rotlenbahn ist. Der Radius der Rol-
lenbahn betragt 2,5 m und entspricht damit dem zul. Krummungsradius far das
Zugglied. 10 m vor dem Bohrloch wurde der Anker auf die Umlenkkonstruktion
aufgelegt. Dann wurde der Einbaurahmen mittels eines Autokranes langsam ange-
hoben und schlieBlich das gesamte Gehange in die Endposition oberhalb des
Bohrloches bewegt. Nach Entfernen der bis hierher vorhandenen zustlichen
Bandagen, die zum Schutz der 10 m langen Krafteintragungsstrecke dienten,






Wahrend des Einbaus wurde der Raum zwischen den Litzen innerhalb des PE-
Glattrohres im Bereich der freien Ankerliinge mit Zementm5rtel verfallt. Damit
sollte ein Einbeulen des Hallrohres durch den Wasserdruck im Bohrloch vermie-
den werden.
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Uber vorher montierte VerpreBleitungen wurde schlieBlich der Ringraum zwi-
schen dem Anker und der Bohrlochwand im Bereich der Krafteintragungslange
mit Zementsuspension verfallt. Das verbliebene Restwasser wurde dabei nach
oben verdrangt. Der komplette Einbau einschlieBlich Transport zum Bohrloch
dauerte im Mittel 6 Stunden.
d) Spannen der.eingebauten.Apker
Nach dem Versetzen der Ankerkopfkonstruktion auf der Sohle des oberen Kon-
trollganges konnte mit dem Anspannen der Anker begonnen werden. Wegen einer
gleichmaBigen Lasteneinbringung in den Mauerk6rper wurden die Ankerkrafte
stufenweise aufgebracht:
1. Abnahmeprilfung bzw. Eignungsprufing,
Pruflast 150 % - 6750 kN.
2. AnschlieBend Entlastung und Festlegung
auf 50 % = 2250 kN.
3. Nach AbschluB stimilicher Abnahme-
prufungen zweiter Belastungsgang mit
Lastaufbringung auf 80 % der Ge-
brauchslast.
4. Letzter Arbeitsgang mit endgultiger
Festlegung auf 100 % = 4500 kN.
5. Die einzelnen Bauzustande filr die Auf-
bringung der Last wurden bei der statischen








Bei der Aufbringung der Prulasten treten Dehnungen bis 45 cm auf. Die fur die
Spannarbeiten einzusetzenden Pressen mussen eingerichtet sein auf:
- maximale Hubkraft 6750 kN, gewahlt 7500 kN,
- Kolbenhub mindestens 45 cm, entsprechend dem elastischen Dehnweg, gewahlt
50 cm,
- Kompaktbauweise fur den Einsatz unter beengten Verhaltnissen im KontroJ1-
gang, 0 1,0 m, H6he 1,0 m.
Aorrosiouschutz Schut,haubo
Zum SchluB erfolgte der Korrosions- $
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4.5.3 Restarbeiten an der Staumauer
Nach dem AbschluB der Verankerungsarbeiten wurden die brauchbaren zwischen-
gelagerten Sandsteinquader nach einer grundlichen Reinigung wieder originalge-
treu zur Sandsteinbrustung aufgebaut und die StraBenbauarbeiten im Bereich der
Bracke uber die HW-Entlastung und auch im seitlichen Bereich durchgefilhrt.
Auch die gesamten Ansichtsflachen der luftseitigen Mauerflitchen wurden
grundlich instandgesetzt. Dabei wurde schadhaftes Natursteinmaterial ausgewech-
selt, schadhafte Fugen 8 cm tief ausgekratzt und wieder verfallt. Bereits kurz nach
dem ersten Abbinden des M6rtels erfolgte als Nachbehandlung eine Reinigung der
Sanierungsflache per Rotorduse mit 150 - 230 bar Wasserdruck. Analog wurde auf
den · wasserseitigen Mauerflachen auBerhalb des eigentlichen Instandsetzungsbe-
reiches verfahren. Die gesamten Instandsetzungsarbeiten (ohne Tosbecken) wur-
den termingerecht Ende April 1994 beendet.
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4.5.4 Erneuerung der Grundabliisse und der Turbinenzulaufrohre
Die 1914 in Betrieb genommenen 6 GrundablaBrohre 0 1350 mm an der rechten
Seite der Staumauer waren aus genieteten FluBeisenblechen gefertigt. Dieses Ma-
terial ist nach heutigen MaBstiiben nicht alterungsbestiindig und neigt zum Spr6d-
bruch. Sowohl die Bundesanstalt for Wasserbau als auch der Germanische Lloyd
Hamburg kamen zu dem Ergebnis, daB die Spadbrache bereits bei niedrigen Ge-
brauchsspannungen auftreten und durch die Dauerschwingungen im GrundablaB-
betrieb ausgel8st werden. Die Grundablasse sollten in den nachsten Jahren erneu-
ert werden. Dies geschah im Rahmen der gesamten Instandsetzungsarbeiten. Bei
der gewithlten Ausfilhrungsvariante wurde ein entsprechend vorbereitetes Rohr
von DN 1200 mm in das vorhandene Rohr DN 1350 mm eingebaut. Der Ringraum
zwischen altem und neuem Rohr wurde mit vergutetem Zementmartel verpreBt.
Auch die wasserseitigen und luftseitigen Absperrschieber wurden ausgewechselt.
Die Triebwasserleitungen des Kraftwerkes an der linken Seite der Staumauer
bestanden aus dem gleichen Material, so daB die analogen Probleme anstanden. Es
handelte sich hier um 6 Rohrleitungen DN 1500 mm.
Der Betreiber des Kraftwerkes Hemfurth I, die PreuBen Elektra, modernisierte im
gleichen Zeitraum das komplette Kraftwerk einschlieBlich der Triebwasserleitun-
gen. Nach der Wiederinbetriebnahme des neuen Kraftwerkes (Probebetrieb ab
1.7.1994) bestand dieses aus 2 Francis-Spiralturbinen mit senkrechter Welle und 2
Triebwasserleitungen von DN 2500 mm. Die genaue Beschreibung des Ablaufs
der Arbeiten und der entsprechenden Qualitatssicherung filr die Grundablasse und
die Triebwasserleitungen sowie der Umbau des Kraftwerkes ubersteigen den
Rahmen dieses Aufsatzes und mussen einer gesonderten Beschreibung vorbehal-
tensein.
4.5.5 Umgestaltung des Tosbeckens
Im AnschluB an die Instandsetzung der *
Ederstaumauer war auch der Umbau :.
des Tosbeckens far die schadlose
Abfahrung des HQ 1000 durchzufahren.
Auch hierfar fanden bei der BAW
Karlsruhe im Zuge des Gesamtvorha-
bens Modeliversuche statt. Die Ar- -
beiten am Tosbecken konnten erst
nach Wiederinbetriebnahme des Kraft-
werkes Hemfurth I erfolgen. Aus
diesem Grund erfolgte der Umbau im
Jahre 1995. Er umfaBte vor allem die
vallige Neugestaltung des Tosbeckens
und eine erhebliche Veranderung der
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Hemfurth I vor dem uber die HW-Uberlaufe ·der Staumauer oder durch die
Notauslasse stramenden Wasser schutzt.
Bei dem Bemessungshochwasser HQiooo wurde bei der jetzigen Hahe der Prall-
mauer das Wasser ilber die Mauer treten und das Kraftwerksgellinde einschlieBlich
der Gebliude uberfluten. Aus diesem Grund erhielt die Prallmauer eine hydrautisch
gunstigere Form, um die Wassermengen in Form einer „Wasserwalze" besser ab-
zuleiten. Die neue Prallmauer wurde in Stahlbeton (B 25) und mit einer Kragplatte
zum Sturzbett hin hergestellt und anschlieBend an der Luftseite mit Grauwacke-
Bruchsteinen verblendet. Zur Aufnahme der I<rafte, die aus der „Wasserwalze"
auf die Prallmauer wirken, wird die Mauer mit 35 Stuck Dauerankern im
Felsuntergrund verankert. Die Gebrauchslast far die Anker betragt 2200 kN.
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Um eine Uberflutung der Baustelle moglichst zu vermeiden, wurden die kritischen
Bauphasen in einer Zeit durchgeftihrt, in der erfahrungsgemliB nicht mit grdBeren
Hochwassem zu rechnen ist, also von Mai bis November. Dies betraf vor allem
die Herstellung der neuen Prallmauer und des Tosbeckens. Die Hauptarbeiten
wurden planmaBig 1995 beendet, ohne daB ein Hochwasser die Arbeiten geftihr-
dete.
Die komplette Instandsetzung der Staumauer kostete 74,8 Mio. DM.
Dabei entfielen auf
- die Mauerinstandsetzung 55,0 Mio. DM
- Erneuerung der Grundablhsse (ohne Arbeiten der Preuflen Elektra) 9,5 Mio. DM
- den Umbau des Tosbeckens 10,3 Mio. DM
Uberlaufbereich der Staumauer
bei Vollstau nach der Sanierung
1 '.P
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Tosbecken kurz vor der Fertigstellung
5 Sanierung der Diemelstaumauer
5.1 Griinde fiir die Sanierung
Bis Anfang der achtziger Jahre wurden an der Diemelstaumauer keine Sanierungs-
oder ErtitchtigungsmaBnahmen durchgefithrt. Allerdings wurden in den 60er Jah-
ren die Notausl:isse, die fiir den Talsperrenbetrieb als nicht mehr notwendig ange-
sehen wurden, verschlossen.
1983 erhielt die Bundesanstalt for Wasserbau, Karlsruhe (BAW), analog zur Eder-
staunnauer den Auftrag, den Zustand des Bruchsteinmauerwerkes und des Fels-
untergrundes hinsichtlich Festigkeit und · Durchl ssigkeit zu untersuchen, die
Standsicherheit der Staumauer zu beurteilen und Vorschliige  ir ein Uberwa-
chungskonzept, entsprechend dem neuen Stand der Technik, zu erarbeiten.
Auch hier wurde festgestellt, daB die Annahme der ursprunglichen statischen Be-
rechnung - keine Wasserdrucke in der Mauer und in der Grundungssohle - nicht
mehr zutrafen.
Hinzu kam, daB auch ftir diese Staumauer nach der DIN 19700 kunftig mit einem
1000j :ihrlichen Hochwasser (HQ joao) gerechnet werden muB. Die statische Be-
rechnung erfolgte nach der sogenannten Balkentheorie (d. h. in den Untergrund
eingespannte Kragarme mit veranderlichem Querschnitt).
Nach Vorliegen der Ergebnisse wurden im Auftrag der BAW durch das
Ingenieurburo WBI von Prof Dr. Ing. Wittke, Aachen, vergleichende
Berechnungen zur Standsicherheit nach der Methode der finiten Elemente
durchgefahrt. Die Berechnungen der BAW und des Ingenieurburos WBI ergaben,
daB bei den veranderten Ausgangswerten der Seewasserspiegel nur noch bis
NN + 374,0 m aufgestaut werden darf, d.h. bis 2,20 m unterhalb der
Oberlaufschwelle. Im Katastrophenfall kann dieser Wert um 0,7 m uberstaut
werden. Aber auch in diesem Fall war eine Hochwasserentlastung Fber die





Aus diesem Grund wurden die in den 60er Jahren verschlossenen Notausliisse wie-
der in einen betriebsfahigen Zustand versetzt.
Bereits 1985, wahrend der ausfithrlichen Untersuchungen durch die BAW, wurden
far die Durchftihrung eines umfangreichen MeBprogrammes in der Mauermitte auf
der H6he NN + 343,0 m ein Querstollen ausgebrochen (h = 3,0 m, b = 2,5 m). Der
Ausbruch erfolgte mittels Sprengens und auf den letzten 3 Metern von Hand. Der
Stollen endet 3 m vor der Wasserseite der Sperrmauer. Unmittelbar nach dem
Vorliegen der Ergebnisse der statischen Berechnungen begannen die Planungen,
mit Hilfe welcher MaBnallmen die Staumauer wieder ihre volle Funktionstuchtig-
keit und Gebrauchsfahigkeit far weitere 80 - 100 Jahre erhalten kann.
5.2 Varianten fur die Sanierung
Aufbauend auf den Berechnungen und Messungen der bestehenden Staumauer
erfolgte auf der Grundlage der ublichen mdglichen Sanierung von alteren Ge-
wichtsstaumauern eine Diskussion der statisch erfordertichen und wirtschaftlich
notwendigen L6sungsm6glichkeiten. Daran waren weiterhin maBgebend die BAW
Karlsruhe und das Buro WBI, Aachen, beteiligt.
Nachstehende L6sungen wurden diskutiert:
1. Luftseitige Verstarkung der Mauer mittels Beton oder Mauerwerk
Vorteil:
Nachteil:
ohne gr8Bere Absenkung des Seewasserspiegels m6glich,
umfangreiche Veranderung des luftseitigen Bildes der Staumauer
(Denkmalschu'tz!),
2. Verankerung der Mauer im Fels (ahnlich Ederstaumauer)
Vorteit.
Nachteil:
Arbeiten bei teilweise abgesenktem Wasserspiegel maglich, keine
graBere Einschrinkung der Nutzung der Talsperre wahrend der
BaumaBnahme,
V8llige Erneuerung des Mauerkopfes notwendig
(siehe Ederstaumauer),




Aibeiten sind ebenfalls bei geringfilgig abgesenktem
Stauwasserspiegel maglich,
Sichtbare Veranderung der Mauerkrone notwendig
(Denkmalschutz!),
4. Herstellung einer dichten wasserseitigen Vorsatzwand
Vorteil: ··
Nachteil:
Eine Durchstromung wit d langfristig verhindert (keine Wasser
drucke); diese MaBnahme muB kombiniert werden mit einer
sorgfaltigen Abdichtung des Felsuntergrundes vor der Mauer,
es ist eine vdllige Entleerung der Talsperre er·foidertich,
5. Herstellung eines Injektionsschleiers in der Mauer und im darunterliegenden
Fels sowie das Bohren von Dranageleitungen luftseitig der Injektion
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Vorteil: Arbeiten sind unabhangig vom Stauwasserspiegel, keine
Beeinflussung der Bewirtschaftung withrend der BaumaBnahme
Nachteil: Der Sohlwasserdruck kam nur teilweise abgebaut werden, so daB
diese MaBnahme ohne ZusatzmaBnahmen (Verankerung)
wahrscheinlich nicht ausreichend ist.
Eingehende Diskussionen der Varianten ergaben, daB bei der vorliegenden Stau-
mauer die aufwendigen bzw. das iiuBere Bild erheblich beeinflussenden Ldsungen
nicht erforderlich sind. Im Gegensatz zur Ederstaumauer kann hier auf eine reine
Verankerungs16sung verzichtet werden.
Auf der Grundlage dieser Entscheidungen erfolgten weitere Berechnungen und
Modifizierungen der „Injektionslilsung" durch die BAW und WBI. Als Ergebnis
ergab sich nachstehende L6sung:
- Auffahren eines Kontrollganges in H6he der Grundungssohle (sehr gute Drama-
gewirkung),
- Herstellung eines Dichtungsschleiers sowohl in der Mauer wie auch im Fels,
- Bohren von Driinagen luftseitig des Dichtungsschieiers in der Mauer und im
darunterliegenden Fels.
Der Standsicherheitsnachweis hierfur ergab, daB far die nach DIN 19700 gefor-
derten Bemessungsfalle I und II keine vertikalen Zugspannungen an der Wasser-
seite der Staumauer auftreten. Lediglich im Bemessungsfall III treten fur einige
der untersuchten Rechenfille Zugspannungen au£ Allerdings reichen diese in kei-
nem Fall bis zur Mitte der Staumauer.
./A./*n
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Die im letzten Absatz dargestellte La-
sung stelit die Grundlage far die Ausfith- t" A
rungs16sung dar. Zur Ausschreibung r,*a... „
374-1,kam nachstehende Lasung: 1.4, 9
- Auffahren eines Kontrollganges in der ,=-43
Grundungsfuge mit einem Abstand d ,.- ,, ., ·,1·1 . -...... -
von 4 m zur Wasserseite; Abmessung ,·,, 4 5 4 ----- -
des Kontrollganges b = 2,20 m;
h = 2,90 m, -:25=,
- Eine komplette Stahlbetonausklei-
dung war abhiingig von der vor Ort „
angetroffenen Substanz der Mauer . ,
und des Felsgesteins (Tonschiefer),













- Bohr- und VerpreBarbeiten vom neuen Kontrollgang in den Felsuntergrund ein-
schlieBlich Drb:nagebohningen,
- Erneuerung der 7-feldrigen Brucke uber die Hochwasserilberlaufe in Halbfer-
tigteilbauweise,
- Instandsetzung des Tosbeckens.
Die Ausschreibung erfolgte im „offenen Verfahren" EU-weit. Zum Eraffnungs-
termin am 15.08.1995 wurden 7 Hauptangebote und 3 Nebenangebote vorgelegt.
Nach eingehender Prufung und Wertung wurde der Auftrag an die Bietergemein-
schaft Oevermann, Feldhaus, Stump am 16.10.1995 erteilt.
5.4 Durchfuhrung der Instandsetzung
5.4.1 Ausbrueh des Kontrollganges
Fur die Anordnung des auszubrechenden Kontroliganges in der Grundungsfuge
zwischen Mauer und Fels war die genaue H8henlage der Grundungssohle zu er-
kunden, da daruber keine genauen Unterlagen vorlagen. So wurden als erstes 15
Erkundungsbohringen als Kernbohrung von der Mauerkrone bis in den Unter-
grund abgeteuft. Auf der Grundlage dieser Bohrergebnisse wurde dann die genaue
Hilhenlage des Kontrollganges festgelegt.
Der Kontrollgang verlauft auf der Talsohle (ca. 85 m Lange) und wird in den bei-
den Hangbereichen bis auf die Hdhe ca. NN + 358 m gefilhrt. Die Neigung der
Hange betragt ca. 29° bzw. 34°. Der genaue Verlauf des gesamten Kontrollgangs
ist in der nachfolgenden Zeichnung ersichtlich.
Der Ausbruch des Kontrollganges sowie der zugeh8rigen Stollen und Schachte
erfolgte mittels Bohr- und Sprengvortrieb. Fur die Beurteilung der Auswirkungen
des sprengtechnischen Vortriebs auf die Standsicherheit und Gebrauchsfahigkeit
der Staumauer beauftragte das Wasser- und Schiffahrtsamt Hann. Munden im
Vorfeld der Ausschreibung das Ingenieurburo WBI, Prof. Dr. Ing. Wittke, Aachen.
Prof. Dr. Ing. Wittke hatte bereits an der Urfttalsperre des Wasserverbandes Eifel-
Rur, die erforderlichen Berechnungen durchgefihrt und die notwendigen Spreng-
versuche begleitet, so daB dort das Sprengverfahren erfolgreich angewendet wer-
den konnte. Die Baunberwachung im Auftrage des Bauherm erfolgte ebenfalls
durch das Buro WBI. Auf diese Erfahrungen aufbauend, konnten entsprechende
Berechnungen durchgeflihrt werden, die zuniichst eine Eichung der Berechnungen
anhand der an der Urfttaisperre gemachten Erfahrungen und Messungen beinhal-
teten. Entsprechend dieser Eichung wurden Empfehlungen fOr die sprengtechni-
sche Umsetzung bei der Auffahrung des Kontrollganges der Diemelstaumauer ge-
geben und die zu erwartenden Erschutterungen und Beanspruchungen der Mauer
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Ein durch den Auftragnehmer durchzufahrender Sprengversuch sollte diese Pro-
gnosen bestatigen oder zu einer Modifizierung des Sprengschemas Rthren. Durch
die Berechnungen ergaben sich auch Maximalamplituden der zulassigen Schwing-
geschwindigkeiten in Abhiingigkeit von der Entfernung zur Sprengstelle (in















$89 82 da,0.25: P锰,15
0














Beim Einhalten dieser Amplituden wird die dynamische Zugfestigkeit in der
Mauer in einem Abstand 2 50 cm zur Sprengstelle nicht uberschritten, so daB die
Zone, in welcher Auflockerung oder Mikrorisse nicht ganz ausgeschlossen werden
k6nnen, auf maximal 50 cm beschrankt wird. Auf Grund dieses geringen
Bereiches kann davon ausgegangen werden, daB sich weder Rir die
Standsicherheit noch far die Gebrauchsfdhigkeit der Mauer Einschrinkungen
ergeben. Die Darstellung der theoretischen Grundlagen far die sprengtechnischen
Berechnungen und die Erlauterung der durchgefuhrten Berechnungen des Buros
WBI sollten das Thema eines gesonderten Aufsatzes bzw. Vortrages sein.
Der Bauherr beschrankte in Abstimmung mit WBI in der Ausschreibung die ma-
ximale Schwinggeschwindigkeit auf 300 mm/s im Abstand von 50 cm zur Spreng-
stelle. Der Sprengversuch wurde nach sorffaltiger Vorbereitung und Abstimmung
des Sprengbildes zwischen der Ausfohrungsfirma Feldhaus, dem Buro Prof. Dr.
Ing. Wittke und dem WSA Hann. Munden durchgefilhrt. Dabei wurden die auf-
tretenden Schwinggeschwindigkeiten mit 3-Komponenten-Aufnehmem (Geo-
phone) aufgenommen. Der Versuch bestatigte nahezu die Berechnungen und das
festgelegte Sprengbild. Mit leichten Korrekturen konnte das Sprengverfahren fiir
das Auffahren des Kontrollganges freigegeben werden.
Das endgultige Schema geht von einer Abschlagslange von 1,0 m aus. Dabei wer-
den 16 parallele Bohrungen (1 = 1,0 m) ausgefahrt, die in 12 Zondstufen
(Verz6gerungszeit zwischen den Zandstufen 25 - 30 ms) den Einbruch bewirken.
1 1
D.5 1 2 3 5 10
rfn.3
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Unmittelbar danach werden fortlaufend 30 Kranzoohr16cher in 7 analogen Ziind-
stufen gezandet, wodurch das Profil des Kontroliganges entsteht. Die Gesamt-
dauer einer Sprengung betragt somit ca. 0,5 S. Pro Zandstufe werden 400 g
Sprengstoff gezandet (Einbruchbohr16cher mit Ammon Gelit 2 und Kranzbohrla-
cher mit Sprengschnur Multicord 100), d.h. z.B. bei 4 Bohrungen/Zandstufe erhalt
jede Bohrung nur 100 g Sprengstoff; bei 2 Bohrungen je 200 g und bei 1 Bohrung
400 g.
Durch den Zandabstand von 25 - 30 ms/Zandstufe ergaben sich keine Uberlage-
rungen der Schwingungen der einzelnen Zundstufen, sondern in jeder Zundstufe
waren die Schwingungen abgeklungen, bevor die nachste Zundstufe nach
25 - 30 ms zandete.
Die Sprengarbeiten wurden im Auftrage des Bauherm durch das Buro WBI inten-
siv begleitet. Fur jeden einzelnen Abschlag wurde eine sorgfaltige Dokumentation
erstellt Jedes Sprengbild wurde z. B. vor dem Sprengvorgang vom Oberwa-
chungsburo abgenommen und alle Ergebnisse der Sprengung schriftlich festge-
halten.

















WBI (Gerat der Fa. Feldhaus):





ca. 6 m2 (2,2 m x 2,9 m)
195 m
Ammon Gelit 2 (200 gr. Patronen)







bei 252 Sprengungen an 1036 MeBpunkten
3126 Einzelmessungen
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Erfolgte Sprengung (in der Nahe des linken Hangeinganges)
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So konnten auch wahrend del' Bau-
durchfahrung leichte Korrekturen am
Sprengbild auf Grund der Ortlichen
Gegebenheiten zwischen Vet·tretern
des Bauherrn, der ARGE und WBI
abgestimmt werden. Durch diese
intensive Zusammenarbeit konnten
die Sprengarbeiten erfolgreich durch-
gefithrt werden. Der vorgegebene
Bauzeitrahmen konnte eingehalten
werden und das Profit des Kontroll-
ganges war gut. Nacharbeiten waren
nur in geringem Umfang notwendig.
Sprengabschlag fertig zur Zandung
5.4.2 Bohr- und Injektionsarbeiten von der Mauerkrone
Zur Wiederherstellung der Standsicherheit und damit der vollen Gebrauchsfdhig-
keit der Staumauer dient neben dem Ausbruch des Kontrollganges vor allem die
Herstellung eines Dichtungsschleiers in der Staumauer und im Fels sowie die An-
ordnung von Dranagen luftseitig des Dichtungsschleiers. In den Jahren 1984/85
und 1992/93 wurden zur Abschatzung der Wasserdurchlassigkeit des Mauerwerks
und des Felsuntergrundes Kernbohrungen abgeteuft und WD-Tests durchgefuhrt.
Im Mauerwerk ergaben sich krWerte von 1 · 104 bis 5,7· 10-6 m/s, der mittlere Wert
betragt 1,1·10-6 m/s.
Im Felsuntergrund ergaben sich bis 20 m Tiefe kf-Werte von 1·10-6 -7,1·108 m/s.
Darunter liegen die krWerte bei 1 · 104 bis 1 · 10-1 m/s.
Die erforderlichen Bohr- und Injektionsarbeiten filr die Staumauer wurden von der
Mauerkrone ausgefiihrt.
Auch fur die Oberwachung der Bohr- und Injektionsarbeiten vor Ort beauttragte
der Bauherr das Buro WBI von Prof. Dr. Ing. Wittke. So lag die Bauuberwachung
far die beiden Spezialgewerke Sprengarbeiten und Injektionsarbeiten in einer
Hand, was sich auf der Baustelle sehr gut bewahrte.
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Wie ausgeschrieben, begannen die Arbeiten mit einem Injektionsversuch. Ziel des
Versuches war es, die Zusammensetzung des VerpreBgutes, die vorgegebenen
VerpreBdrucke und den Bohrlochabstand zu uberprafen. Im Rahmen des EinpreB-
versuches wurden 9 Bohrungen ausgefahrt. Die Bohr- und EinpreBarbeiten sollten
generell in Antehnung an das Pilgerschrittverfahren in drei Serien erfolgen. Dabei
soliten zunachst die Bohrungen der A-Serie (Abstand 4 m) abgeteuft und verpreBt
werden. Danach sollte die B-Serie (ebenfalls Abstand 4 m, jeweils mittig zwischen
die A-Bohrungen) abgeteuft und verpreBt werden. Die Bohrungen der C-Serie
weisen einen Abstand von 2 m auf und liegen zwischen den Bohrungen der A-
und B-Serie. Damit entsteht ein fertiges Bohiraster von 1 m Bohrlochabstand.
Analog wurde auch bei dem Injektionsversuch verfahren. Das Versuchsfeld war
8 m breit, wurde im Talbereich angeordnet und bestand aus 9 Bohrungen
(3 x Serie A, 2 x Serie B, 4 x Serie C). Die Bohrungen wurden von der
Mauerkrone bis etwa 3 m unter die Grundungssohle ausgefilhrt. Die vertikalen
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Als EinpreBgut kam ein von der Fa. Stump vorgeschlagenes Feinstbindemittel
(Seifert-Feinstbindemittel 8000 NW-HS-NA) zum Einsatz. Der EinpreBvorgang
begann in jedem VerpreBabschnitt mit einem hohen Wasser-Zementfaktor (2,0).
Erst wenn auf Grund zu hoher Durchlassigkeiten der vorgegebene maximale Ein-
pre8druck nach einer Aufnahmemenge von ca. 1000 1 nicht erreicht wurde, wurde
auf einen geringeren Wasser-Zement-Wert umgestellt (1,5). Dieser Vorgang
konnte ggf. noch weiter herabgesetzt werden (bis 0,8). Die Bohrungen wurden
nach Erreichen der Endteufe abschnittsweise von unten nach oben verpreBt. Die







Der flir eine VerpreBstufe zu erreichende. Enddruck richtete sich nach der Teufen-
lage, den herrschenden Wasserdruckverhaltnissen und dem Abstand zum Mauer-
rand bzw. zum Kontrollgang. Auf Grund des geringen Abstandes zum Mauerrand
und zum Kontrollgang betragt der maximale effektive VerpreBdruck auf den obe-
ren 5m3 bar und im Bereich des Kontrollganges 3-5 bar. In den restlichen Be-
reichen konnte mit einem effektiven EinpreBdruck von 5 bar gearbeitet werden.
Wahrend der EinpreBarbeiten wurden die EinpreBdrucke entsprechend den Auf-
nahmemengen und den Beobachtungen noch korrigi6rt. Die Wasserdurchlissigkeit
des Mauerwerks vor der Injektion wurde mit Hilfe von WD-Tests ermittelt. Die
WD-Tests erfolgten parallel zum Abteufen der Bohrungen in 5 m-Abschnitten mit
jeweils 5 Druckstufen (1-3-5-3-1 bar). Im AnschluB an die EinpreBarbeiten der B-
Serie wurden zwei Bohrungen der C-Serie als Kernbohrung abgeteuft und dabei
wie oben beschrieben WD-Tests durchgemhrt. Auf diese Weise konnten Erkennt-
nisse uber die Reichweite der Einpressungen und den zu diesem Zeitpunkt erziel-
ten Abdichtungserfolg erlangt werden.
Der EinpreBversuch ergab kein eindeutiges Ergebnis. Es war unklar, ob die Mauer
ein sehr geringes Au ahmevermagen besitzt oder ob die geringe Feinstzement-
aufnahme daran lag, daB das ausgeschriebene Vollbohrverfahren nicht geeignet
mr die Arbeiten bei dieser Mauer ist. Es zeigte sich, daB die durchgefahrten Kern-
bohrungen eine gri Bere Aufnahme aufwiesen als die Vollbohrungen (allerdings
war der Kernbohrdurchmesser 146 mm, der Durchmesser der Vollbohrung
86 mm). Aus diesem Grund erfolgte eine Erweiterung des Injektionsversuches.
Dabei wurden Kernbohrungen mit 0 92,2 mm und Vollbohrungen mit 0 86 mm
abgeteuft und verpreBt. Bei diesem zweiten Injektionsversuch ergaben sich keine
signifikanten Unterschiede im Bereich der Mauer. Da zum anderen die Kosten
zwischen Hammer- und Kernbohrung erheblich differieren (ca. 1 : 91 wurde ent-
schieden, beim Hammerbohrverfahren, wie ausgeschrieben, zu verbleiben.
Sollten die VerpreBarbeiten nicht uberall den gewunschten Erfolg zeigen, wiire es
wittschaftlicher, an den entsprechenden Stellen noch Zusatzbohrungen als D-Serie
einzubringen. Nach der Entscheidung fir die ausgeschriebene Ldsung begannen
die Bohr- und VerpreBarbeiten von der Mauerkrone in Tag- und Nachtschicht. So
konnten die Arbeiten fristgemiiB durchgefihrt werden.
Im Nachgang stellte sich die Entscheidung, beim Hammerbohrverfahren zu blei-
ben, als richtig heraus. Die VerpreBarbeiten ergaben einen so dichten Injektions-
schleier, daB keine zusatzliche D-Serie notwendig wurde.
Die Ausfuhrung der Dranagebohrungen erfolgte so versetzt nachlaufend, daB
keine Beeintrachtigung durch die VerpreBarbeiten erfolgen konnte. Auf Grund der
erforderlichen hohen Genauigkeit der Bohmngen (maximale Abweichung 1 %)
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5.4.3 Bohr- und Injektionsarbeiten vom neuen Kontrollgang
Die Bohr- und Injektionsarbeiten im Felsgestein erfolglen von dem neu aufgefah-
renen Kontrollgang aus. Auch hier begannen die Arbeiten mit einem entsprechen-
den EinpreBversuch.
Der Injektionsversuch im Fels erfolgte dort, wo die Probeinjektionen im Mauer-
werk durchgefahrt wurden, so daB auch die Oberschneidung der beiden Dich-
tungsschleier erprobt werden konnte. Um mit den Injektionsbohrungen das Trenn-
flitchengefilge besser durch6rtern zu k6nnen, wurden die Bohrungen im Fels zu-
satzlich zur Neigung in Richtung Oberwasser auch noch in Richtung linker oder
rechter Hang geneigt. Der Injektionsversuch setzte sich daher aus 10 Bohrungen
zusammen, die zur Halfte in Richtung des linken Hanges und zur Hhifte in Rich-








Die Bohr- und EinpreBarbeiten erfolgten wie in der Mauer in Aniehnung an das
Pilgerschrittverfahren (Serie A, B und C). Die Bohr- und EinpreBarbeiten liefen
nach dem gleichen Schema ab wie bei den Einpressungen im Mauerwerk. Einziger
Unterschied sind die maximalen EinpreBdriicke, die im Untergrund deutlich
gr6Ber sind als im Mauerwerk und mit der Tiefe mnehmen. Im Bereich bis 5 m
unterhalb der Grundungssohle wird der maximale EinpreBdruck auf 5 - 10 bar
beschr8nkt. Ab einer Tiefe von 5 m kann mit einem effektiven EinpreBdruck von
10 - 20 bar verpreBt werden. Auch hier wurde der EinpreBdruck entsprechend den
Beobachtungen noch korrigiert.
In je einer Bohrung der A-und A'-Serie wurde mit Hilfe von WI)-Tests die
Durchiassigkeit des Felsuntergrundes vor der Einpressung ermittelt. Zur Oberpra-











Bohrung der C- und C'-Serie als Kernbohrung ausgefohrt, in der gleichzeitig WD-
Tests durchgeftthrt wurden.
Beim EinpreBversuch und auch bei den nachfolgenden VerpreBarbeiten ergaben
sich h6here Zementaufnallmen als im Mauerbereich (Klufte). Beim EinpreBver-
such stellte sich zusatzlich heraus, daB in der vorgesehenen VerpreBtiefe von 35 m
im Fels noch eine solch hohe Zementaufnahme stattfand, daB nicht von einem
Dichtungserfolg ausgegangen werden konnte. Erst bei einer zweimaligen Ver-
langerung um 5 m, d. h. bei einer GesamtverpreBtiefe von 45 m ergab sich eine
solche Abnahme der Zementaufnahme, daB auf Grund der VerpreBtiefe und
Zementaufnahme von einem ordnungsgemi:Ben Dichtungsschleier gesprochen
werden konnte.
Die eigentlichen VerpreBarbeiten im AnschluB an den EinpreBversuch bestatigten
den Versuch. Dabei konnte auch durch die erhebliche Abnahme der Zementauf-
nahme in den Serien A bis C der Injektionserfolg nachgewiesen werden.
Im AnschluB an die VerpreBarbeiten erfolgten die Dranagebohrungen. Fur diese
Bohrungen vom Kontrollgang aus wurde ein Bohrlochdurchmesser von 101 mm
und eine Richtungsgenauigkeit von 3 % gefordert. Aus diesem Grund kannen
diese Bohrungen als Vollbohrungen abgeteuft werden.
Die gesamten Bohr- und Inj ektionsarbeiten stehen zur Zeit dieser schriftlichen Be-
arbeitung kurz vor dem AbschluB. Gegenwartig werden noch Kontrollkernboh-
rungen im Fels abgeteuft und die letzten Drdnagebohrungen durchgefuhrt. Die
Auswertung ist ebenfalls fast abgeschlossen, es kijimen sich j edoch noch gering-
fugige Veranderungen bei den Zementaufnahmen pro tfd. m ergeben.
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5.4.4.1 Auskleidung des Kontrollganges
Nach dem Auffahren des Kontrollganges war zu entscheiden, ob eine Auskleidung
erforderlich wird oder nicht. Es zeigte sich, daB sich die Staumauer in einem Zu-
stand befand, der keine Auskleidung erforderte. Dagegen neigt der freigelegte
Tonschiefer zur Verwitterung und Auflockerung.
Trotz der Erkundungsbohningen Rir die genaue Festlegung der Hahenlage des
Kontrollganges ergab sich im Talbereich, daB der Obergang Fels/Mauerwerk uber-
wiegend im oberen Bereich des Stollens liegt. Somit liegen groBe Teile des Ton-
schiefers frei. Desweiteren ist auch die Arbeitssicherheit im Kontrollgang durch
mt;glicherweise ausbrechendes Gestein nicht gewahrleistet.
Fur eine Auskleidung spricht ferner, daB eine Erosion von Feinbestandteilen aus
den Trennfliichen, insbesondere bei steigendem Stauspiegel, vermieden wird.
AuBerdem verbindet eine wasserdichte Kontrollgangauskleidung zuverlissig den
Dichtungsschleier in der Mauer mit dem Dichtungsschleier im Fels und es erfolgt
eine wirksame Abdichtung der Grandungssohle. Zusatzlich ergibt sich der Vorteil,
daB bei einer Auskleidung weitgehend trockene Verhiiltnisse im Kontrollgang
vorliegen, was sich vorteilhaft auf die einzubauenden MeBgerlite und sonstige In-
stallationen auswirkt.
So wurde die Entscheidung getroffen, die als Bedarfsposition vorgesehene Stahl-
betonauskleidung auszufilhren: Die statische Berechnung und die Schalplane for




















Die Bewehrungsplane werden gegenwitrtig erstelit. Da die Stahlbetonauskleidung
fOr den vollen Wasserdruck bemessen werden muB, ergibt sich eine relativ auf-
wendige Bewehrung. Im jetzigen Stadium der Bearbeitung der Bewehrungsplane










Ingenieurburo WBI, welches die statische Berechnung aufgestellt und die
notwendigen Zeichnungen (Schal- und Bewehrungsplane) erarbeitet hat, statt.
Die Auskleidung des Kontrollganges soil im Mai diesen Jahres beginnen.
5.4.4.2 Ersatz der Brucke iiber die HW-UberfAlle und Sanierung des
Tosbeckens
Die vorhandene 24 t Brucke muB aus zwei Granden ersetzt werden.
a) Die Konstruktionsunterkante liegt im Bereich der HW-Uberfalle der Staumauer
um ca. 10 cm zu tief, um das neu zu berucksichtigende HQ 1000 mit 160 ms/s
(frilher HW,  mit 114 m /s) schadlos abf hren zu k6nnen.
b) Der Uberbau ist infolge mangelhafter Isolierung stark tausalz- und korrosions-
geschadigt. 1984/85 wurden bereits als SofortmaBnahme insbesondere die
wasserseitigen Randbalken mit Spritzbeton saniert.
Die technische Bearbeitung der Unterlagen fur die Bruckenerneuerung erfolgt ge-
genwirtig bei der Firma Oevermann.
Desweiteren hat der Abbruch der alten Brucke begonnen. Die Brackenerneuerung
soll bis Ende dieses Jahres abgeschlossen werden. Im Gegensatz zur Edertalsperre
ist bei der Diemeltalsperre keine Umgestaltung des Tosbeckens erforderlich. Es
erfolgt hier nur eine Instandsetzung des bestehenden Tosbeckens. Die komplette
dargestellte Instandsetzung soil Ende 1997 abgeschlossen werden. Im Fruhjahi
1998 sind jedoch noch einige Arbeiten an der Staumauerausrastung vorgesehen
(z.B. Erneuerung der Antriebe der Grundablasse).
Die Kosten der Instandsetzung einschlieBlich Planung und Bauuberwachung wer-
den sich voraussichtlich auf20 Mio. DM belaufen.
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Slovak Technical University Bratislava,
Faculty ofCivil Engineering
Some Problems of Reconstruction, Remedial Works and Maintenance of
Dams in Slovakia
1 Introduction
Slovak territory covers an area of 49,039 km: Crow-fly distance in the direction
East-West is 428 km and the distance in the South-North direction is 195 km. The
highest peak in the High Tatras is Gerlach, reaching 2655 m a.s.1., and the lowest
point is the river Bodrog by Streda nad Bodrogom - 94 m a.s.1. Average precipita-
tion total ranges from 450 mm to 2000 mm. The most significant rivers, draining
the Slovak territory are:
VAh - length 367 km, basin area 11,625 km2; Nitra - 170 km, resp. 5,144 km2;
Hron - 297 km, resp. 5,464 km ; Ipel' - 248 km, resp. 5,151 km2; Horndd - 173 km,
resp. 4,403 km ; Ondava - 147 km, map. 3,355 km2 and Bodrog - 15 km, resp.
7,217 km:
Average annual surface runoff from the territory of Slovakia is 12.6·10' m: Geo-
logical conditions in the majority of dam sites are rather complicated, due to rich
regional variability:
. region of core mountains (granites, diorytes, syenites, etc.);
. region of neogene volcanites (andesites, tufs, bassalts, etc.);
. region of Carpathian flysh (sandstones, slates);
. region of sedimentary rocks (sandstones, limestones, conglomerates, etc.).
These conditions, as well as not very favourable climatic conditions were decesive
for the choice of prevailing types of dams. Natural conditions and economical de-
mands of the society initiated the development of dam engineering in Slovakia al-
ready 500 years ago.
2 Typology and age of Slovak dams and reservoirs
Dams and reservoirs in Slovakia may be classified according to age and signifi-
cance for the society (either regional or local) into three groups:
. dams and reservoirs of historical water engineering works;
. reservoirs and dams of small water engineering works;
..reservoirs and dams listed in the ICOLD's World Register ofDams.
Basic data - number, total storage volume and flooded area of those three reservoir
groups are presented in Fig. 1. From this figure, it can be seen, that the first two
groups, especially the second one, are the most numerous (50 and 200, respec-
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tively), however their total volume, about 56.106 m3, is negligible as compared
with the third group (50). The volume of 50 reservoirs in the third group rel)re-
sents 97 % of the total volume of all reservoirs in Slovakia - 1.89.109 m3 (14.4 %
of the average annual runoff from the territory of Slovakia). The total flooded area
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Fig. 1: Main parameters ofreservoirs in Slovakia
In Fig. 2, there is given the time hiStOIy of dams and reservoirs in Slovakia. It can
be seen, that the number of large dams, registered in the ICOLD is 50. Six ofthem
are historical dams.
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The purposes of Slovak reservoir utilization are given in the Fig. 3. According to
the purposes, Slovak reservoirs can be divided into two groups:
. single-purpose reservoirs (11 hydropower reservoirs and 8 for the drinking
water supply);
· multi-purpose reservoirs (31 reservoirs, used for hydropower production, irri-
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Fig. 4: Typology of Slovak dams
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Generally, the types of dams in Slovakia are determined by natural, i.e. geological
and climatic conditions, which are rather complicated. Within the flysh areas al-
ternate the layers with various properties, concerning permeability and bearing
power, as well as tectonically disturbed volcanites or metamorphed rocks. All
these aspects, together with climatic and economic conditions, influenced the
choice and realization ofthe most common types ofdams, i.e. earthfill and rockfill
dams. Their share in the total number of large dams is 76 %, and would be still
greater, if we would include also tb eother two groups - 50 historical dams and
200 dams of local importance. The last group of dams are exclusively earthfill
dams - see Fig. 4. From the group of historical dams, the Rozgrund dam - 30 m
high and extraordinary slim, is admired as unique. It was built in 1744. A particu-
lar group ofdams involves composite dams and weirs.
The most common earth dams are homogenous dams of small height. The highest
of them is the Ruzind dam (Hma = 22 m). Heterogenous earth dams are usually
sealed with clay (mostly internal core). The most interesting, as well as the highest
of them are the following dams: LiptovskA Mara (completed in 1976,
Hmax = 52.5 m; dam crest length L = 1,225 m), HrifiovA (1965, Hmax - 51 m;
L = 243 m), Vel'ki Domasa (1966, Hmax = 35 m; L = 350 m) and Starina (1990,
Hmax = 50 m; L = 345 m). The sealing is embedded into the bedrock usually with a
vertical element (grout curtain, concrete membrane, cut-off wall). Rockfill dams
are not numerous, however they are important due to their height. The dams NovA
Bystrica (H = 57 m) and Ruiin I (H = 63 m) belong to the highest dams in
Slovakia - Fig. 5. The most common seating element is clay (f from 7 dams). Only
on the dams ofupper reservoir ofthe pumped storage plant Cierny VAh, asphaltic
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Fig. 5 : Cross-section ofRuzin I dam
1-clay core; 2-rockfill; 3,4-filters; 5-injection gallery; 6-grout curtain; 7-alluvial deposits
.Concrete gravity dams are a significant typological group, having heights of
25 - 41 m. The bedrock of low bearing capacity (flysh) of the relieved gravity dam
Orava (with internal caverns), as well as low friction of the foundation interface of
the dam required to increase the stability against shearing failure by means of ad-
ditional horizontal blocks. From these a grout curtain was constructed, providing
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reduction of the uplift hydrostatic pressure, prolongation of the foundation inter-
face (active friction), for the benefit of the dam stability - see Fig. 6.
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Fig. 6: Orava dam - cross-section of dam block in the middle ofthe valley
with horizontal block (a) and clay blanket (b)
A relatively numerous typological group involves composite dams, occuring in the
broad valleys or lowland areas. Their damming structures are concrete gravity
dams and peripheral dams are earthfill structures. Their height is usually 17 - 47 m
in the section of the concrete dam and 6 - 23 m in the section of earth dam. The
earth dams are usually rather long, i.e. Krpel'any dam is 670 m long, Krdl'ovA
10,480 m and Kozmilovce 10,250 m long. The Cuitovo reservoir of the
Gabdikovo project has peripheral earth dams more than 50 km long, at maximum
height of9 m.
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Fig. 7: Average age ofdams in Slovakia
1-number ofdams; 2 - age in yews
* As it can be seen from Fig. 7, average
9 age of 50 Slovak dams in the ICOLD
2 Register is 23.5 years. The problems
I .
1 or reconstruction, remedial works and
5 maintenance of dams are determined
5 by the age, geological and climatic
1 conditions, operation and instrumen-
 tation ofdams. The following parts of
1 the paper submitted deal with some
0, problems of reconstruction and main-
m tenance of Slovak dams, divided into
three groups - historical dams, small
dams and large dams, registered in













The region of Banskd Stiavnica town was rich in ores in the past, being in the 18th
and 19th centuries a significant centre of gold and silver ores mining and a centre
of advanced technology. Water was accumulated in an original water systems,
consisting of at least 50 reservoirs with earth dams. The height of dams built from
local materials (debris, clay) ranged from 8.5 to 30.2 m (Rozgrund dam). The
Rozgrund dam, constructed in 1743 - 1744 years, is unique because of its height
and inclination of slopes, which is 1: 1.5 (upstream slope) and 1:1.75 (downstream
Slope) respectively. Typical cross-section and layout of Rozgrund dam is given in
the Fig. 8. From the original number of known 54 reservoirs and dams, more than
20 have been preserved. The Rozgrund reservoir is used for the drinking water
supply for the Banski Stiavnica town. Remaining reservoirs are mostly used for
recreation. Bad conditions of the appurtenant structures of dams, as well as the
fact that they do not meet the safety requirements ofthe present standards, prevent
a more extensive exploitation of some reservoirs. Failures and break-downs oc-
cured at some dams in the 20th century, calling for cautious operation with gates
of bottom outlets. Due to low spillway capacity, the Dolnt Hodrusa dam crest
overspill occured in 1959. Water jet 0.5 m high and about 25 m long caused ero-
sion ofthe downstream slope, though without any more serious consequences.
The reservoir Banska Beld had
been spontaneously emptied
around along the timber
support of the shaft of the
 bottom outlet, making
necessary its reconstruction.
Symptoms of local slides can
be seen on downstream slopes
of the dams Rozgrund, Bansky
Studenec and Vel'ka Richnava.
In Fig. 9, there are given
typical failures and anomalies
- *: of historical dams, their outlets
*
<  and spillways. During thereconstructions of these dams,
it has to be taken into account
that they are valid cultural-
historical monuments, not only
in the frame of Slovakia, but
also from the viewpoint of
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Fig. 9: The most frequent failures ofhistorical dams
4 Dams ofsmall water works
The group of small dams is the most numerous (more than 200 dams). All these
dams are earthfill dams with height H < 15 m and the total volume of reservoirs
V < 106 m: Their operation is connected with a lot of problems, despite the fact,
that they are relatively "young" structures, built in last 30 - 40 years.
The most serious problems are:
· risk to downstream situated area (they are often in contact with small towns -
see Fig. 10);
· imperfect project (failure in design) or failure in technology of construction;
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Fig. 10: Contact of small dams with the villages and small towns
The most frequent failures in behaviour of small dams in real operation are as fol-
lows:
. seepage through dam or dam underground;
· excessive settlement in the places of contact between earth dam body and con-
crete structures
? failure of upstream slope protection, caused by the wind waves action;
· inadequate free-board of dam crest, etc.
The typical failures of small dams are given in the Fig. 11.
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5 Large dams, registered by the ICOLD
Safety of dams is the crucial aspect in design, monitoring (by means of measure-
ments and observations) and operation of dams. Monitoring of dam behaviour
during the construction, first filling ofreservoir and real operation assists to mini-
mize the risk factor of natural disaster. Proportionally to their importance (lst or
2nd categoiy), the dams of this group (total number of 50) are adequately instru-
mented. The importance of such an instrumentation deals in:
. validation ofcomputation model;
. prevention of failures and catastrophes (explanation of anomalies in the dam
behaviour);
. information about the behaviour of new materials, used in the dam construction.
No serious failures or catastrophes occured in the past in this category of dams in
Slovakia, also thanks to measurements and observations. Some of the measure-
ments indicate problems and anomalies in the behaviour of these dams. The most
frequent problems in operation of large dams can be seen in Fig. 12.
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Fig. 12: The most frequent problems in the operation of dams
A-oberflow ofdamm crest B-excessive seepage: B 1 -through dam body
B2-through dam underground 83- in dam blanket B4-in contact with concrete structures
C-excessive settlement D-dam slope failure E-unfavourable pattern of pore pressure
F-impact ofwind waves Fl-dam crest overflow F2-jeopardizing of slope protection stability
The typical problem in the category of earthfill dams is excessive seepage through
the dam body, or its underground. Excessive settlement of the dam body (A > 1 %)
and.high pore pressure in the clay core have occured at some rockfill dams. Fre-
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Long-term anomalies in the seepage regime have been typical for the operation of
the Hrinovi dam. It was necessary to dig out the prospective trench (see Fig. 13)
and to lower the water level in reservoir for long period, because of the risk of
dam failure. Three failures are indicated in Fig. 14: Pl - P3, which occured in the
years 1966, 1968, 1971. The maximum seepage exceeded value of 100 1/s (in
1966). Earth-rockfill dam HrihovA (Hmax = 51 m; L = 243 m) with clay core creates
the reservoir, which is used for the drinking water supply (total V = 7·106 m3).
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Fig. 14: Decreased volume of the Hrihovi reservoir during the dam failure
Pl, P2, P3 - failures; D - reservoir volume; T - years
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Remedial measures, realized in 1989 - 1991 at lowered water level in reservoir
(559,00 m a.s.L) consisted from:
. construction ofcut-off wall and grouting of filters from the dam crest;
. grouting of clay core in the contact with rock and injection gallery.
The longitudinal section and cross-section of the above mentioned measures is
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Fig. 15: Proposal ofthe HrihovA dam reemdial measures
a- longitudinal section; b- cross-section; 1- cut-offwalt, 2- grouting of f Iters; 3 grouting
The problem of excessive settlement of the dam body is typical for the rockfill
dam Ruiin I (completed in 1968, Hmax = 64 m - the highest Slovak dam). Cross-
section of this dam is given in the Fig. 5. The settlement of dam crest and clay core
was more than 0,6 m after 10 years of operation and the process of dam body set-
tlement is not finished, yet. Sealing core has been raised to the dam crest by means
of cut-off wall. New calculation of design flood brought about the necessity to
raise the spillways capacity. New additional spillway with diversion tunnel was
constructed in 1994 - 1995.
6 Conclusion
The long-term analyses ofproblems, connected with the operation of Slovak dams
showed that the safety of some historical dams and small dams is critical. The
most frequent anomalies in all three studied groups of dams are excessive seepage,
settldment and deformations (rockfill dams). Dams, situated in the lowland regions
are attacked by the wind waves. Adequate monitoring system, proportional to the
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Foundation of the Mseno Dam; Analysis and the Study of Remedial Measures
1 Introduction
The curved gravity dam was constructed in the period between 1906 to 1909. The
dam is located on the Nisa river in the town Jablonec nad Nisou in Northern
Bohemia. In the past the main purpose of the reservoir was flood protection. Now
the reservoir is used for water supply, recreation (winter and summer sports) and
flood protection.
The additional geological prospecting of the site ofthe Mseno dam was performed
in 1987 and in 1988. This prospecting was the reaction to unsatisfactoring results
of the dam surveillance. The geological prospecting discovered the layers of non
rock materials under the dam body. The layers of granite eluvium, alluvial granite
eluvium, sandy clay etc. probably completely cover the base of the foundation.
Historical drawings and design documents do not correspond to the results of
geological prospecting.
It was decided to perform the more detailed numerical analysis of the dam and its
foundation. The reasons for this analysis were the unsatisfactoring results of the
geological prospecting, the dam survey and the stability analysis based on classi-
cal calculation methods. Consequently, the technical solution of remedial ineas-
ures was supposed to be suggested the detailed analysis ofthe dam.
2 The Mseno dam
The construction material ofthe body ofthe Mseno dam is granite masonry. Some
similar dams, approx. 90 years old, are located either in Northern Bohemia and
other European countries. The type of these dams (Intze type) is characterised by
the earth body adjacent to the upstream face of the dam (Fig. 1 and 2).
The dam is 420 m in length, the dam crest is 4.5 m in width, the radius of the
curvature ofthe dam is 350 m.
The elevation of the top of the dam is 513.00 m a.s.1. The height of the dam (at the
lowest point of the foundation) is approximately 20 m. The width of the dam is
15 m (the width at the toe). The  evation of the lowest part of the foundation is
492.00 m a.s.1.
The contact between the granite masonry of the dam body and the subgrade is
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Fig. 2: Mseno dam cross section
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Fig. 3: Mseno dam subgrade
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3 The subgrade of the dam
The archive materials (design documents, drawings) do not probably correspond
to the real situation as for the subgrade of the dam. The solid rock under the dam




Fig. 1. Mseno dam - plan view
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The thickness of soil layers between the dam and the bedrock varies from 7 to
11 m. The main part ofthe non rock subgrade consists in alluvial granite eluvium.
Some parts are filled by sandy clay and sandy loam (Fig. 3).
The rapid piping failure of one borehole at the bottom ofthe valley (downstream)
occurred during the geological prospecting. The high discharge of running sand
from the borehole was stopped by sand bags.
The pieces of wood, which were found in the material removed from the low parts
of geological boreholes, can be considered the evidence for the presence of allu-
vial deposits under the dam.
4 Seepage and ground water flow analysis
The seepage analysis and the ground water flow analysis was the first step of the
dam behaviour analysis. The FEM technique was applied (2D quadratic
isoparametric elements).
The 2D mesh of finite elements consists in 1305 elements and 4088 nodes (Fig. 4).
Some results of seepage analysis are presented in Fig. 5. The drawing presents
path lines and equipotential lines in the case of full reservoir.
Hydraulic gradients were the most important part of obtained results. Fig. 6
presents the large area of high hydraulic gradients (higher than 1.0) located near
the downstream part of the dam toe. The shape ofthis area can be characterised by
the width of4 m and the height of2.5 m.
5 Statical analysis - present conditions
The results of the ground water flow analysis and the results of the geological
prospecting were used for statical analysis. The FEM technique was used (3D
quadratic isoparametric elements).
The detailed 3D mesh (2D view) of finite elements consists in 720 elements and
5323 nodes (Fig. 7).
The following loads have been taken into consideration: hydrostatical loads,
hydrodynamical loads (uplift, seepage pressure) and volume loads.
Some results in the case of full reservoir are shown by Fig. 8a and 8b. The con-
centration of high tensile stresses (Fig. 8a) and the concentration of high shear
stresses (Fig. 8b) is presented.
6 The dam safety - present state
The high hydraulic gradients concentrated in the area adjacent to the downstream
toe of the dam are considered to be the warning that the dam is not safe enough
from the hydraulical point of view. The external impulse can cause the rapid
piping erosion of the nonrock layers under the base of the foundation. The
following restrictions were applied to reduce the dangerous effects of high
hydraulic gradients:
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1/ the operating water level was lowered by 2 m,
2/ it is forbidden to operate heavy vibrating machines at the downstream face of
the dam (in the strip 20 m in width along the downstream face) and open any
excavation at the same area.
'14  >...
. , "






Fig. 6: Seapage analysis - hydraulic





Fi . Sa: Statical analysis present state, Fig. 8b: Statical lysis present state,
full reservoir (area of li'gh tensile stresses) full reservok (area ofhigh shear stresses)
stresses)
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It is prescribed to focus the dam surveillance on the changes of the downstream
land surface (to observe springs and their turbidity, terrain deformations),
The stability of the dam is not endangered now (from the statical point of view).
The present state of the Mseno dam does not require any rapid and extensive
remedial measures but the results of geological prospecting and the results of FEM
analysis show that safety coefficient of the dam is near to 1.0 now.
The above mentioned facts are reflected in the effort of the owner of the dam
(Povodi Labe, a.s.) and the supervisor of the dam (VD TBD, a.s.) to plan and
design (in 1997) and to perform (in 1998) necessary remedial measures.
7 Subgrade treatment (sealing) - alternatives of the solution
The technology based on the construction of the cut of wall has been selected to
be used for the design of remedial measures. The analysed alternatives are
presented in Fig. 9. All these alternatives were analysed by 2D FEM modelling.
The changes of stress-strain behaviour were analysed to compare them in all alter-
natives and with present behaviour ofthe dam.
The behaviour of the dam was analysed taking future conditions into considera-
tion:
1- the change caused by the construction of seating element,
2- the analysis in the case ofa full reservoir (after remedial measures),
3- the analysis in the case ofan empty reservoir (after remedial measures).
8 Deformation of dam body - 3D effects
The three dimensional analysis of the behaviour of the dam body was performed
to find an information about the relation between results of 2D modelling and the
real behaviour of the dam. The analysis was performed for straight and curved
dam (Fig. 10 - 3D FEM meshes).
The effect of three dimensional shape of the dam body is possible to clarify, for
example, by the displacement of some reference point at the upstream edge of the
crest in the centre of the valley (the displacement between full and empty reser-
voir):
2D analysis - horizontal displacement: 29.2 mm upstream
vertical displacement: 5.0 mm settlement
30 analysis - horizontal displacement: 24.9 mm upstream
(straight dam) vertical displacement: 4.3 mm settlement
3D analysis - horizontal displacement: 22.6 mm upstream
· (curved dam) vertical displacement: 3.1 mm settlement.
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Fig. 9: Alternatives ofthe location of cut offwall
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Fig. 10: Statical analysis - FEM mesh (3D analysis)
9 Statical analysis - the state after remedial measures
After the analysis of all alternatives the acceptable alternative has been selected.
Figures lla and lib present the results in the case of full reservoir (concentration
ofhigh compressive stresses - Fig. 1 la, the concentration ofhigh shear and tensile
stresses - Fig. 1 lb). The cut off wall is located under the upstream toe. This alter-
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Fig. ilb: Statical analysis
cut off wall under the upstream
toe full reservoir (area ofhigh
shear and tensile stresses)
Fig. 1la: Statical analysis
cut offwall under the upstream toe,













Fig. 12b: Statical analysis
cut offwall in front ofupstream
face, full reservoir (area ofhigh
shearand tensile stresses)
Fig. 12a: Statical analysis
cut off wall in front ofupstream face






















Figures 12a and 12b present the results for the case of full reservoir (concentration
ofhigh compressive stresses - Fig. 12a, the concentration ofhigh shear and tensile
stresses - Fig. 12b). The cut off wall is located in front of the upstream face. This
alternative is considered to be convenient for the design of remedial measures.
The strip between the dam and the top of the cut off wall can be sealed by flexible
membrane.
10 Back analysis ofthe dam behaviour
The back analysis of the dam behaviour will be performed before the detailed
design ofremedial measures.
The supervisor ofthe dam (VD TBD, a.s.) is responsible for the statistical analysis
of the displacement measurements ofthe Mseno dam. The main objective ofthe
statistical analysis is to find the correlation between the dam movement and the
water level movement and to exclude the thermal effects (May 1997).
The owner of the dam (Povodi Labe, a.s.) is responsible for the emptying of the
reservoir and the simultaneous measurement ofthe dam displacements (September
1997).
The 2D and 3D back analysis will be performed and the mathematical model of
the dam will be verified. Consequently the verified models will be used for
detailed design ofremedial measures.
11 Construction of remedial measures, dam surveillance
The construction ofremedial measures is planed for the next year (1998).
The measurement of dam movement will be performed during the construction.
The measured values will be compared to predict values calculated by verified 2D
and 3D numerical models. These models will also be used for the analysis ofpos-
sible differences between calculated and measured displacements.
The procedure of numerical model verification will continue during the construc-
tion period. Consequently the relationship between the movement ofwater level in
the reservoir and the dam movement will be analysed (critical values including).
These information will be used for the surveillance of Mseno dam after the
construction ofremedial measures.
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Dipl.- Ing. J. Mehl, Dipl.- Ing. U. Fetting, (D)
Thikinger Talsperrenverwaltung,
Fachbereich Talsperrenuberwachung
Erwiihnenswerte Ereignisse und ausgewiihlte MeBergebnisse aus dem Leben
einer aber 90 Jahre alten Bruchsteinmauer
1 Zur Geschichte der Talsperre Tambach-Dietharz
Im Dezember 1896 fallte das Herzoglich-Sachsische Staatsministerium zu Gotha
ein fOr die Stadt folgenschweres und formalrechtlich nicht mehr anfechtbares
Urteil. Um die Wasserrechte von Mahlenbesitzern zu wahren sowie das systemati-
sche Austrocknen der Apfelstiidt zu verhindem, wurde der schnell wachsenden
Residenzstadt verboten, zur kapazitiven Erweiterung ihres Wasserwerkes und da-
mit zur mittelfristigen Sicherung der Trinkwasserversorgung zusatzliche Quellen
anzuschlieBen.
Fur den weitsichtigen Leiter des damaligen Wasserwerkes, Hugo Mairich, war
bereits wesentlich fraher absehbar, daB es nicht zum AnschluB weiterer Quellen
kommen wurde. Er fahrte in aller Stille Untersuchungen durch, die es er-
m6glichten, schon im Januar 1897 der Stadtverordnetenversammlung in einer
Denksch.rift den Bau eines "Stauweihers" vormschlagen.
Der dann fast rweij thrige
Streit in der Burgerschaft
zwischen Gegnern des Tal-
sperrenbaues und Befi r-
wortern eines "Grundwas-
serhebewerkes" entschied
sich im November 1898.
Der als "langitihriger Be-
rater der Koniglich-Preu-














































Mittlere jahrliche Trinkwasserabgabe 3,12 hm'
Seit 1993 Nutzung im Verbund mit der
Talspe re Schmalwasser
Garantierte Mindestwasserabgabe 45 Vs
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fristig gesehen beste L6sung war, die zukonftige Wasserversorgung zu sichern.
So entstand 600 m unterhalb des Zusammenflusses von Mittelwasser und Apfel-
stadt die erste Trinkwassertalsperre im damaligen Thuringen. In den Jahren 1902
bis 1905 wurde aufden Konglomeraten und dem konglomeratischen Sandstein der
Tambacher Schichten des Oberrottiegenden eine sandsteinverblendete Bruch-
steinmauer aus Porphyr mit einem Krummungshalbmesser von 144 m und einer
H6he von 26,50 m (Bild 1 und 2) errichtet. Dem Absperrbauwerk war ein Ent-
nahmeturm vorgelagert, der es ermtigliehte, Wasser sowohl far die Kraftleitung
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2 Erwiihnenswerte Ereignisse und Mellergebnisse bis zum Beginn der
Rekonstruktion im Jahre 1987
2.1 Der Ersteinstau
Als im Frahling 1906 der erste Einstau erfolgte, traten bei einer Stauh8he von 5 In,
begunstigt durch die nahezu horizontale Lagerung des Konglomerates, quellartige
Vemassungen zunachst am linken, spater auch am rechten Hang zu Tage, die ab-
gesehen von der Standsicherheit die Wirtschaftlichkeit der Anlage in Frage stell-
ten. Es wurden Einzelsickerwassermengen bis 2151/s registriert.
Man versuchte zunachst, dunnflussigen Zement in einen Schacht zu gieBen, der


















verringerten sich nur kurzfristig. Der steigende Wasserspiegel zog zunehmende
Sickerwassermengen insbesondere am rechten Hang nach sich. Man beschloB,
eine sich zur damaligen Zeit erst entwickelnde Technologie zur Anwendung zu
bringen.
Nachdem mit Hilfe von Fat·btracerversuchen und Wunschelroute(!) die Wasserwe-
gigkeit erkundet worden war, brachte man in den Jahren 1907 bis 1910 acht Boh-
rungen am rechten und 27 Bohrungen am linken Hang mit einer Teufe von 13 bis
30 m und einem Durchmesser von 14,5 m bis 18,5 m nieder. Diese wurden mit
Zement (80 bis 1530 Sack pro Loch) ausgegossen. Die MaBnahme kostete
90 TRM. Die Sickerwassermenge konnte auf (wahrscheintich geschatzte) 5 %
reduziert werden.
Was die Ingenieure mit dieser Art der Baugrundvergutung der Standsicherheit des
Absperrbauwerkes zugute kommen lieBen, war wohl damals keinem so recht be-
wuBt.
2.2 Die erste Melleinrichtung zur Beobachtung der Bewegung des
Absperrbauwerkes
Obwohl die mit dem Bau beauftragte Firma Windschild & Langelott aus Cosse-
baude an dem mit der 6rtlichen Bauleitung betrauten Ingenieur Dodillet kein gutes
Haar lieB (die alten Unterlagen wissen zu berichten: "Die Stadt hatte mit Ihm ein
Abkommen, wonach er 5 % dmjenigen Betrage erhalten solite, die gegen den
Kostenanschiag am Bau eingespart wilrden. Das bei einem sotchen Verhalmis die
Arbeit und unser Vermagen Not gelitten haben, bedaifwohl keiner Erlauterung.
Alle unsere Yorschlage und Mahnungen sind in den Wind geschlagen worden ...",
Langelott), zeigte dieser sich mit seinem Schreiben vom 24. April 1907 als ver-
antwortungsbewuBter Ingenieur.
Darin machte er dem Stadtrat den,"... Forschlag zur Ausrustung einer Einrichtung
an der Staumauer
...,
welche an keiner solchen Antage fehlen sollte. Es handelt
sich um eine Vorrichlung, Bewegunge,i an der Mauer - zwischen gejillitem und
entleertem Becken - sowohi in lotrechter als in waagerechter Richtungfeststellen
zu kdnnen:'
Hiernach folgte ein um-
fangreicher Gedanken-
austausch zwischen dem
mit der Aufgabe betrau-
ten Sttidtischen Landmes-
ser Hulsemann und dem
Mathematisch-Mechani-
schen Institut F. W.
Breithaupt & Sohn Kas-
sel. In dessen Ergebnis
wurden 1907 Beobach-






tungsinstrument (Bild 3), Messingplatten und eine sowohl horizontal als auch
vertikal verstellbare Zieitafel geliefert, im darauffolgenden Frahjahr ein
notwendiger Zielpfeiler errichtet und im Juni/Juli die MeBeinrichtung montiert
(Bild 4).
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Die erste Messung dieses zweidimensionalen Alignementes erfolgte am
07.07.1908. Aus nicht bekannten Grunden fanden erst ab Januar 1910 regelmliBige
Messungen statt. Die bis zum Marz 1929 durchgetuhrten 116 Messungen lieferten
die iii Anlage 1 dargestellten Ergebnisse. An dieser Stelle soil dem Stadivermesser
Huisemann ein Kompliment gemacht werden, denn die MeBergebnisse lessen
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prinzipiell die gleichen Symptome und Bewegungen erkennen, wie die der
spitteren MeBepochen:
- Die jahreszeitliche Amplitude in der radialen Bewegungsrichtung wurde in
Abhiingigkeit von Stau und Temperatur mit 4 bis 6 mm ermittek.
- Stauanderungen allein verursachen Bewegungen bis 3 mm.
- Die Mauerkrone unterliegt einem langfristigen Trend zur Wasserseite.
- Die jahreszeitliche Amplitude in der Vertikalen beliuft sich auf2-3 mm.
- Die Mauerkrone ist tendenziellen Hebungen unterworfen, ein Hinweis auf die
Aullockerung des Bruchsteinmauerwerkes.
In dem Zeitraum August 1914 bis September 1916 sind keine Messungen durch-
gefilhrt worden. Die letzte Messung fand im Mitrz 1929 statt.
Halsemann huBerte sich im Jahr 1931 uber sein Werk: "Die 1908 an der Stau-
mauer angebrachte MeBeinrichtung hat sich als unzureichend erwiesen. ... Streng
genommen sindjedoch nur die Bewegungen der Brilstung gemessen worden, nicht
Hie der Mauer, deren Bewegungen kannen andere Betrage erreichen." Si€her
wies das damalige MeBsystem konstruktive Mangel auf, insbesondere weil
Instrument und bewegliches Zielzeichen auf der Mauerbrustung stationiert waren.
Dieser Meinung von Hulsemann k6nnen sich die Verfasser jedoch nicht ohne
weiteres anschlieBen.
2.3 Die Ereignisse der Jahre 1927 bis 1929
Im Sommer 1927 verschlechterte sich scheinbar die Trinkwasserqualitat. Seit der
Desinfektion des Wassers mit Chlor kam  :las Wasser mit unangenehmem Geruch
und fadem Geschmack in Gotha an.
Eine Pressekampagne gegen das "enfant terrible" der Gothaer Wasserversorgung
mit uberzogenen Darstellungen von toten Tierkadavern im Stausee, Geruchte um
Thyphus-Erreger (wahrscheinlich Salmonella typhi), dem Freitod eines Liebes-
paares sowie einem weiteren Leichenfund setzten den VerwaltungsausschuB des
Wasserwerkes derart unter Druck, daB er sich gen6tigt sail, die Talsperre nach
1916 ein zweites Mal zu entleeren. Man fand ein sauberes Staubecken vor und be-
gann am 18. Januar 1928 nach einer Stagigen Leerphase mit dem Wiedereinstau.
Knapp einen Monat spater, der Vollstau war inzwischen erreicht, zeigten sich auf
der Luftseite der Sperrmauer Vernassungen. Diese Erscheinungen traten haupt-
sachlich im unteren Teil des Absperrbauwerkes und in einem Bereich von 3 bis
5 m unter der Mauerkrone auf. Neben flachig verna:Bten Bereichen wurden Aus-
trittstellen mit bleistiftstarkem Strahl lokalisiert. Die darauthin vorgenommene
Absenkung des Stauspiegels auf 3 m unter Vollstau lieB insbesondere die h6her-
gelegenen Feuchtstellen verschwinden. Eine Untersuchung der Wasserseite des
Absperrbauwerkes ergab, daB der Putz, dem eigentlich eine dichtende Funktion
zugeschrieben worden war, unter den sehr niedrigen Temperaturen des Winters
1927/28 (Doppelfrostperiode) enorm gelitten hatte. Die jetzt vorhandenen Schit-
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den konnten nicht wie bis dahin im Rahmen kleinerer Ausbesserungen beseitigt
werden. So entschloB man sich, die Wasserseite mit einem "Torkret-Putz" neu zu
dichten.
Die Arbeiten dazu wurden wie folgt vorgenommen:
- Entfernen des vorhandenen Zementputzes,
- Aufstemmen der Fugen auf mindestens 10 bis 15 cm Tiefe,
- Feinreinigung durch Sandstrahlen,
- Aufbringen eines neuen Putzes oberhalb der 10 m Staumarke (Mischung
2 Teile scharfkdmiger Sand, 0,6 Teile Zement, 0,4 Teile TraB).
Nach dem Entfernen der alten Putzschicht wurden "tief in die Mauer reichende
Hohlrdume" entdeckt und neu verfugt sowie eine Vielzahl zersprengter Steine ent-
fernt. Am 26. November 1928 war der Vollstau wieder erreicht. Die Vernassungen
3 bis 5 m unter der Mauerkrone traten nicht wieder auf.
Leider war der Ober 100 'IRM teuren MaBnahme kein Erfolg beschieden. Der
Katastrophenwinter 1928/29, insbesondere der sehr kalte Januar, in dem die Tal-
sperre nicht voll gefullt war, wirkte mit gleicher Intensitat auf die Mauer wie die
vorangegangenen. Ende Februar 1929, der Beckenpegel stand am 26.02.1929 bei
17,76 m P.N., wurden bei einer Begutachtung der Wasserseite erneut Risse im
Putz entdeckt.
Der gr6Bte RiB befand sich ungefahr 3 m unter der Mauerkrone, uber die gesamte
Lange der Mauerkrone verlaufend und mit einer Offnungsbreite von bis zu
1,5 mm. In gleicher H6he entdeckte man auf der Luftseite einen RiB.
Im Zeitraum 23. Marz bis 2. April 1929 stieg der Beckenpegel bis zum Erreichen
des Vollstaues sehr schnell an (- 5,50 m in 9 Tagen). Am 15. April 1929 wurden
erneut Wasseraustritte auf der Luftseite sichtbar [Bild 5]. Gleichzeitig registrierte
man eine Verdoppelung des Sickerwasseranfalls aus den Mauerdrainagen.
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Wie lassen sich diese Geschehnisse der Jahre 1927 bis 1929 im Rackblick deuten?
Betrachten wir zunfichst die Sperrstelle. Das Absperrbauwerk der Talsperre Tam-
bach-Dietharz wurde in einem Trogtal errichtet, welches in der Talaue ca. 47 m
breit ist, der linke und rechte Hang sich mit 70 bis 75' Neigung zur Horizontalen
bis auf 15 m Uber Grundungssohle anschlieBen und das Tai sich in Hahe Mauer-
krone auf 110 m aul'Weitet. Auf Grund der MeBergebnisse (Alignement von 19-10
bis 1929; Trigonometrie ab 1934) wissen wir, daB sich zum einen die Mauerkrone
und der Stutzkijrper tendenziell gegensatzlich bewegten und zum anderen der
obere Teil des Mauerk6rpers einen Verschiebungstrend in Richtung Wasserseite
aufwies [siehe auch Bild 9]. Des weiteren waren immer wieder Hinweise daruber
zu finden, daB das Absperrbauwerk wegen der standigen Durchnassung eine er-
h6hte Anfdlligkeit gegenuber extremen Dauerfrostperioden bzw. Doppelfrost-
ereignissen unterlag.
Auf Grund der Talform wirkt der untere Teil des Absperrbauwerkes (im Bereich
Talaue) als reine Gewichtsstaumauer und der obere Teil mit einem Krtim-
mungshalbmesser von 144 m eher als Gewblbe. Der Unterschied dieser beiden
statischen Wirkungsweisen wird begunstigt durch die nahezu horizontal und tal-
wlirts einfallenden Schichten des Konglomerates und spiegelt sich letztlich in den
gegensatzlichen Bewegungskomponenten der Bauwerksteile wider. Die im Bruch-
steinmauerwerk provozierten Spannungen lasten sich in Form eines sowohl radial
als auch tangential durchgehenden horizontaten Risses ca. 2,50 m bis 3,00 m unter
der Mauerkrone. Das auslasende Moment bildeten die extremen Temperaturen der
Winter 1927/28 und 1928/29. Im ubrigen deuten die letzten Ergebnisse der
Alignementmessung, denen Hulsemann kein Vertrauen schenken wollte, auf die
oben beschriebenen Vorgiinge hin (Anlage 1).
In den Folgejahren waren keine Zunahmen der RiBerscheinungen zu verzeichnen.
Die Verniissungen, besonders im oberen Mauerbereich, verringerten sich, so daB
die Forschungen'nach den Auswirkungen der RiBbildung auf den Mauerkerper bis
1932 zum Erliegen kamen.
2.4 Die zweite MeBeinriehtung zur Beobachtung der Bewegung des
Absperrbauwerkes
Nach dem im Marz 1929 dem zweidimensionalen Alignement das Vertrauen ent-
zogen wurde, erarbeitete Hulsemann (inzwischen Stadtvermessungsrat) bis zum
Juli des Jahres ein Konzept fur eine neue MeBeinrichtung. Dieses sah vor, unter-
halb der Mauer zwei Beobachtungspfeiler zu errichten und 10 Zielpunkte am
Mauerk6rper trigonometrisch Ober einen Vorwiirtseinschnitt zu beobachten. Mit
der vorgesehenen Anordnung von Zielpunkten in 3 H6henhorizonten wurde einem
m6glichen Gleiten in der Grundungssohle graBere Aufmerksamkeit zuteit. Der
Betreiber der Talsperre zi gerte in der sehr schwierigen wirtschaftlichen Situation
in Deutschland Anfang der 30iger Jahre die notwendigen Investitionen hinaus.
Erst die Auflage vom November 1933, erteilt durch das Thuringer Ministerium
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des Inneren, lieB aus den
obengenannten Planen Realitlit  10#ada




wurde (allerdings bei einer Redu- *al /
zierung der Zietpunkte auf 5 * VA .....f
Stock) (Bilder 6 und 7).
Zur· Ar,wendung kam ein Repe- , 1 <
titions-Theodolit (Gamed) mit
Heckmann-Kombinationsmikros- 1 1
kopen auf einem DreifuB - ein 1
Fabrikat der Firma F. W. Breit- i
9 it 4.haupt & Sohn Kassel.
Bild 6Inzwischen liegen uber 60 Jahre
alte MeBreihen vor (Anlagen 2 und 3), die die Ergebnisse aus den Jahren 1910 bis
1929 bestatigen, aber aus denen auch neues abzulesen war.
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2.5 Die Ereignisse der Jahre 1946/47
Nachdem die Talsperre den II. Weltkrieg ohne Schaden uberstanden hatte, ware
sie Anfang 1946 (ahnlich den Talsperren M6hne und Eder) beinahe doch noch ein
Opfer der Wirren der Nachkriegsjahre geworden.
In den letzten Apriltagen kamen zwei russische Offiziere an die Talsperre, um
Fische zu fangen. Sie kamen aber nicht mit Angel und Haken, sondern mit
Sprengladungen. "Wie Brandt (der damalige Werkaufseher, Anmerkung) schil-
dert, hatten die Sprengungen, zu denen Sprengkarper von etwa 25 cm Lange und
je 15 cm H6he und Breite verwendet wurden, sehr schwere Wirkungen. Er setbst
befand sich bei der Detonation der ersten Sprengladung mit seinen Familienan-
gehorigen im Warterhaus undfilhite nicht nur eine ungewohnlich starke Erschilt-
terung, sondern dail sich das ganze Gebaude geradezu in schaukeinde Bewegung
setzte. Bei der Explosion der zweiten Sprengladung hob sichaus dem Wasserspie-
.gel eine Wassersaule von schatzungsweise 10 m H6he empor.
Die Sprengladungen, die in 10 bis 20 m Entfernung zur Sperrmauer detonierten,
verursachten u.a. eine Zunahme des Sickerwasseranfalles aus der Mauerdrainage
um das Dreifache. Die Prozedur wiederholte sich ein paar Tage spater im Mai.
(Als im November 1947 die Tatsperre entleert worden war, fand man im Stauraum
zahlreiche Sprengkdrper und Handgranaten, die auf eine rege "Fischereitatigkeit"
schlieBen lieBen.) Diese Sprengungen bewirkten mit groBer Wahrscheinlichkeit
eine weitere Schwtchung des Mauerkronenbereiches.
Der folgende Winter war geptagt durch eine fast 40 Tage anhaltende Kitltewelle,
ohne daB in dieser Zeit die Quecksilbersitule ein einziges Mal uber den Gefrier-
punkt stieg. Bei Durchschnittstemperaturen im Januar 1947 von - 6,1 °C und im
Februar 1947 von - 10,4 °C vergrOBerte sich der RiB wasserseitig auf 5 mm (Bild
8). Leider hatten sich die Strukturen in der damaligen Wasserwirtschaft noch nicht
so konsolidiert, daB an regelmaBige Messungen zu denken war. Aus diesem Grund
ist dieses Frostereignis mit seinen Auswirkungen auf das Absperrbauwerk meB-
technisch nicht erfaBt. Der RiB wurde behelfsmi:Big abgedichtet. An eine grundle-
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Die 60er Jahre waren von einem allgemeinen Willen gepragt, die Talsperre
grundlegend zu sanieren. Es fanden umfangreiche ErkundungsmaBnahmen statt,
aber die Entscheidung uber eine Rekonstruktion wurde so lange verschoben, bis
man 1971 den Vorschlagen einer Standsicherheitsstudie folgte. In dieser wurde
empfohlen, keine BaumaBnahmen einzuleiten, sondern die Oberwachung des Ab-
sperrbauwerkes zu intensivieren.
2.6 Das Doppelfrostereignis von Januar/Februar 1985
Vom 4. bis 17. Januar 1985 und vom 10. bis 20. Februar 1985 traten kurz
nacheinander zwei extreme Frostperioden au£ Wie so oft in den vorangegangenen
Jahren lieB sich an den Ergebnissen der EinfluB auf die bauliche Substanz des
Absperrbauwerkes ablesen. So stieg der Sickerwasseranfall im Kraftstollen auf
das 8-fache, im GrundablaBstollen aufdas 2,5-fache. Analog dam erhohte sich der
Wasserstand im Mauerkdrper. In den ca. 2 m von der Wasserseite befindlichen
MeBstellen (Mauerbohrungen) wurde ein Wasserstand registriert, der sich nur
3,5 bis 4,5 m unter dem Stauspiegel befand. Aber auch an der Mauerkrone lieBen
sich Einwirkungen des Frostes erkennen. Unabhiingig voneinander wurden uber
das Mauerkronennivellement (Kb 3) und uber die trigonometrische H6hen-














Die im Abschnitt 2.3 formulierte Vermutung soll an dieser Stelle nochmals mit
MeBergebnissen bestatigt werden. Die Prinzipskizze in Bild 9 verdeutlicht das
Bewegungsverhalten von 1934 bis 1987. Die Mauerkrone und der Stutzkdrper
haben sich 6 bis 7 mm voneinander entfernt. Der durchgehende RiB bildet die
Bewegungsfuge.
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2.7 Die Rekonstruktion der Talsperre in den Jahren 1987 bis 1990
Im Zusammenhang mit dem Bau der neuen Tambach-Dietharzer Talsperre
(Talsperre Schmalwasser) begann die grundlegende Sanierung der alten Tambach-
Dietharzer Talsperre.
Die Philosophie der Ertitchtigung bestand darin, den alten Mauerk6rper weiterhin
als Stutzk8rper zu benutzen, aber die stlindigen Durchsickerungen desselben zu
unterbinden. Nach umfangreichen Variantenuntersuchungen entschied man, der
Bruchsteinmauer einen Betonmantel als Dichtungselement vorzulagern (Bild 10).
Dieser Vorsatzbeton besteht aus einer Gelenkkette einzelner Felder (23 Stack), die
in der Regel eine Breite von 5 m besitzen. Der Vorsatzbeton ist mit dem Mauer-
k6rper nicht verankert. Desweiteren erhielt die Talsperre nach der Entfernung des
Trinkwasserentnahmeturmes neue Armaturen und Rohrleitungen, ein Schieber-
haus, einen Dichtungsschleier, ein erweitertes Kontroll- und MeBsystem, neue
Zulaufpegel und ein ProzeBleitsystem. Seit dem Erreichen des Vollstaues im Jahre
1992 liefert die Talsperre, nun als Bestandteil des Fernwasserversorgungssystems
Nordthuringen, erneut Rohwasser.
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3 Ausgewiiblte Mellergebnisse nach der Wiederinbetriebnahme der Talsperre
Um den heutigen Anforderungen an die Uberwachung von Talsperren gerecht zu
werden, sind die MeBeinrichtungen erheblich erweitert worden. Zuflusse, Wasser-
karper und Absperrbauwerk werden wie folgt uberwacht:
Zuflusse: - GutemeBstation an 3 Zulaufen (pH-Wert, Temperatur, Leit-
fahigkeit, Trubung, Sauerstoffgehalt),
- Zeit-, mengen- oder ereignisproportionale Beprobung,
- Mengenmessung (hydrologisches MeBnetz),
Wasserk8rper: - Tiefenprofil (unter anderem Sichttiefe, Temperatur, Trubung,
Sauerstoff, pH-Wert...),
- biologische Parameter (u. a. Chlorophyll, Phytoplankton,
Zooplankton...),
- physikalisch-chemische Parameter (u. a. Farbung, Eisen,
Mangan, SAK, Geruch...),
- Niihrstoffe (u.a. Gesamtphosphat, Orto-Phosphat, DOC, TOC,
Nitrit, Nitrat, Ammonium, Silikat ...),
- Bakteriologie (Koloniezahlen bei 20'C und 36°C, E-Coli,
Coliforme)
- Spurenanalytik (u. a. Pestizide, Schwermetalle...)
Bauwerke:
Sonstiges:
- geometrisches und hydrologisches Nivellement
(80 Hahenpunkte)
- geometrisches und trigonometrisches Alignement
(9 Alignementpunkte)
- trigonometrische Lage- und H8henbestimmung (5 Zielpunkte)
- Pendellot und Schwimmlotmessung (6 MeBstellen)
Fugenspaltmessung (50 MeBstellen)
- Hilhenextensometer (4 Stuck)
- Sickerwassermessung (5 standige Messungen)
- Sohlenwasserdruck (25 MeBstellen)
- Kluftwasserstand (12 MeBstellen)
- Temperatur (Wasser, Vorsatzbeton, Bruchsteinmauer)
- Beckenpegel
- meteorologische Messungen
- Zugangs- und Kontrollsystem (geplant)
Die Messungen und MaBverfahren an den Bauwerken sind so konzipiert, daB ein
Teil der MeBstellen redundant beobachtet werden kann. Es ist damit maglich, ge-
zielt ReferenzmeBwerte zu ermitteln.
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3.1 Die Durehsickerung des Mauerklirpers
Als ein wichtiger Indikator far die Durchstr6mung des Mauerk6rpers werden auch
weiterhin die Sickerwassermengen aus den Mauerdrainagen beobachtet. In den
Jahren vor der Rekonstruktion wurden meist ereignisbedingte "Spitzen" bis 0,31/s
graftstollen) bzw. 0,5 1/s (GrundablaBstollen) beobachtet. Das h6rt sich im
Augenblick nicht als unbedingt viel an, bedenkt man jedoch, daB sich diese
Mengen in nur jeweils zwei Drainagestriingen (Bild 1 und 7) sammelten bzw.
ereignisbedingten Steigemngsraten bis zum 50-fachen unterlagen, so relativieren
sich die obengenannten Zahlen. Seit dem Wiedereinstau der Talsperre im
November 1991 sind keine auch nur annithernd so groBen Sickerwassermengen
mehr registriert worden.
Nachfolgende Tabelle bietet einen Vergleich des Sickerwasseranfalls aus der
Mauerdrainage vor und nach der Rekonstruktion:
1. durchschnittliche Sickerwassermenge bei Vollstau
vor der Rekonstruktion
GA I wasserseitiger Strang
X 15 - 20 ml/s
luftseitiger Strang




< 1,0 ml/s (Max: 1,5 mt/s)
- 4,0 mt/s (Max: 4,8 ml/s)
< 1,0 ml/s (Max: < 1,0 ml/s)
- 3,0 ml/s (Max: 5,0 mvs)
2. Ereignisbedingte Maxima (z.B. Frostperioden; schnelle Stauspiegelanstiege)
vor der Rekonstruktion nach der Rekonstruktion
GA I (ellem. GA-Stollen) 500 ml/s nicht
GA II (ehem. Kraftstollen) 264 ml/s vorhanden
Die enormen Zunahmen der Sickerwassermengen waren hitufig begleitet von der
Erh6hung des Wasserstandes in der Mauer. In das Bild der heutigen geringen
Sickerwassermengen ordnen sich die niedrigen Wasserstiinde in der Mauer sehr
gut ein. Sie befinden sich derzeitig nur wenig uber der Grundungssohle und sind
eher das Ergebnis des allgemeinen Potentialabbaues zur Luftseite als der Durch-
sickerung des Mauerk6rpers.
Bestlitigt werden diese Aussagen durch die Gesamtsickerwassermenge. Lag diese
Menge vor der Generalinstandsetzung bei durchschnittlich 5 1/s (Vollstau) und
Spitzen weit uber 101/8, so reduzierte sich diese auf weniger als 21/s. Dem muB
hinzugefilgt werden, daB eine in den 30er Jahren 150 m unterhalb der Sperrmauer
gebaute Sickerwasser-Ruckgewinnungsanlage bei einem Einstau von 19 m mehr
ds 35 1/s Wasser lieferte, wobei der von der Talsperre stammende Anteil nie
genau bestimmt werden konnte.
1
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Es bleibt festzustellen, daB durch die neuen Dichtungselemente (Vorsatzbeton und
Dichtungsschleier) die Sickerwasserverluste erheblich reduziert werden konnten
und die Durchstr6mung des Mauerk6rpers fast vollstlindig unterbunden wurde.
Ein wesentliches Ziel der Generalinstandsetzung ist damit erreicht worden.
3.2 Die Bewegungen im Mauerrill
Ausgehend von den MeBwerten der trigonometrischen Lagemessung l Bt sich in
einem Epochenvergleich die Verschiebung von Mauerkrone und Statzkorper wie
folgt rekonstruieren (siehe auch Bild 9):
Epoche 1934 bis 1947 bis 1962 bis 1984 bis 1991 bis
1943 1960 1984 1991 1997
Verschiebungen zwischen Mauer-
krone (MB 101, 102) und Statz- -0,3 mm +3,0 mm +4,8 mm +6,8 mm +6,5 mm
keper (oberer Teil: MB 103, 104)
Verschiebungen zwischen Mauer-
krone (MB 101, 102) und Statz- +0,4 mm +4,4 mm +5,8 mm +7,8 mm +8,3 mm
kerper (unterer Teil; MB 105)
Bemerkung: + Ay bedeutet: Mauerkrone und StukkDrper bewegen sich in radialer
Richtung gegensatzlich
In dem Vorsatzbeton befinden sich 6 Kontrollschitchte, von denen zwei mit
einigen MeBeinrichtungen bestuckt worden sind (Schwimm- und Pendellot,
Extensometerstrecken, RiB-, Fugenspalt- und SickerwassermeBstellen).
Seit September 1991 wird der RiB in den oben et'withnten Kontrollschachten direkt
beobachtet. Seit 5 Jahren ist keine erwahnenswerte Bewegung registriert worden,
was ebenfalls den MeBwerten der trigonometrischen Hdhen- und Lagemessung zu
entnehmen ist. Bis Ende 1996 sind sowohl in radialer als auch in vertikaler
Richtung Betrige zwischen -0,10 mm und +0,10 mm ermittelt worden.
3.3 Das gegenseitige Verhalten von Bruchsteinmauer (BSM) und
Vorsatzbeton (VSB)
Eine weitere wesentliche Aufgabe der meBtechnischen Uberwachung des rekon-
struierten Absperrbauwerkes besteht in der Beobachtung des gegenseitigen Ver-
haltens von VSB und BSM. Die Fuge BSM/VSB wird auf der Mauerkrone mit 15
MeBstellen (dreidimensional), in 2 Kontroilschiichten mit je 3 MeBstellen
(zweidimensional) und in H6he des Kontrollganges mit 8 MeBstellen (2 x zwei-
dimensional, 6 x dreidimensional) beobachtet. In den Kontrollschachten 8/9 und
12/13 (Bereich Talaue) erfolgen die Messungen in 5 Hdhenhorizonten (Bild 11).
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Bild 11: A.nordnung der FugenspaltrneBstellen in den Kontrolischachten
Die Ganglinien in den Bildem 12 und 13 enthalten radiale Verschiebungsbetrage
(Ay) im Zeitraum 1991 - 1996. Bevor auf diese MeBergebnisse eingegangen wird,
sind einige Erlauterungen zur Herstellungstechnologie notwendig. Der Vorsatz-
beton wurde blockweise an das Bruchsteinmauerwerk anbetoniert, ohne daB der
alte Putz aus den 30iger Jahren entfernt wurde. Durch Schwindvorgange withrend
des Abbindens des Betons affnete sich die Fuge VSB/ BSM. Mit dem Einstau der
Talsperre wirkte der Lasteintrag des Wasserdruckes auf den Vorsatzbeton und
preBte diesen an den Stutzk6rper. Dieser Vorgang macht sich insbesondere in den
Hijhenhorizonten 0®® (Bild 11) als SchlieBvorgang mit stellenweise mel,r als
1 mm bemerkbar. Sptitestens mit dem Erreichen des Vollstaues sind gr6Bere
Bewegungen abgeklungen bzw. weisen ein asymptotisches Verhalten auf.
Desweiteren ist an den Ganglinien im Hahenhorizont ® (Mauerkrone) ein jahres-
zeitlich bedingtes Offnen und SchlieBen der Fuge VSB/BSM erkennbar. Bis auf
eine reagieren alle 15 MeBstellen der Mauerkrone in der gleichen Art und Weise.
Die maximalen Offnungsbetrage liegen bei > 2 mm. In den Fugen mit den inten-
sivsten Bewegungen werden durchschnittliche Amplituden bis 1,2 mm ermittelt.
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Die Ursachen dieses Vorganges k6nnen wie folgt beschrieben werden. Oberhalb
des Frostrisses ist die Fuge BSM/\rSB mit Polystyrol versehen. Dieser Schaum-
stoff laBt ein Spiel zwischen Vorsatzbeton und Mauerkrone in bestimmtem Um-
fang zu. Die Bewegungen des Vorsatzbetons (auch die im Kronenbereich) werden
durch den Statz!<6rper vorgegeben, nicht durch die Mauerkrone. Die Mauerkrone
selbst, also der Bereich oberhalb des Frostrisses, unterliegt einem intensiveren
Warmeaustausch (vergleiche TM,t und TM,) und beginnt sich im Herbst eher und
mit grfiBerer Geschwindigkeit zur Luftseite zu bewegen als der Statzk6rper inklu-
sive des VSB. In dieser Zeit affnet sich die Fuge. Mit der Anniiherung der Tempe-
raturverhiiltnisse in den zentralen Bereichen des Stutzkilipers (TM,) und der Mau-
erkrone (TM3,) schlieBt sich die Fuge wieder.
Die BewegungsgraBen in x-Richtung (tangentiaD und in z-Richtung (vertikal)
fallen wesentlich geringer aus als die der z-Richtung. In x-Richtung ist ein leichter
jahreszeitlicher Trend mit einer Amplitude von 0,2 mm eingetreten, das heiBt, in
dem Zeitraum von Oktober/November bis Mai/Juni bewegen sich die Felder in der
Talaue gegenaber der BSM zum linken Hang. In z-Richtung wurde an den meisten
MeBstellen (in Hiihe des Kontrollganges) beobachtet, daB sich der VSB gegenuber
der BSM leicht um 0,7 mm gesetzt hat.
Trotz der sehr markanten Bewegungen in H6he der Mauerkrone kann festgestellt
werden, daB sich das Verhalten des Absperrbauwerkes mit dem seines neuen
Dichtungselementes, unter Berucksichtigung der unterschiedlichen Wirkung von
Temperatur und Wasserdruck auf'die Bauwerke, im Einklang befindet.
3.4 Die temperaturbedingte vertikale Lingentinderung des Vorsatzbetons
In die Kontrollschachte 8/9 und 12/13 (Bereich Talaue) wurden Extensometer-
strecken eingebaut, mit Hilfe derer die vertikale Ltingeninderung des Vorsatzbe-
tons beobachtet wird.
Die Ergebnisse der vor 3 Jahren begonnenen Messungen sind in Bild 14 darge-
stellt. In den Diagrammen ist ebenfalls der Temperaturverlauf in drei verschiede-
nen Hohenhorizonten des Vorsatzbetons enthalten. Den Ganglinien li:Bt sich ent-
nehmen, daB die Mauerkrone (Vorsatzbetgn wie Bruchsteinmauer) temperaturbe-
dingten H6henschwankungen vom Sommer zum Winter von stellenweise mehr als
2 mm unterliegt. Mit einem Hinweis auf die MeBwerte des zweidimensionalen
Alignements aus den Jahren 1910 bis 1929 soll sich der Kreis unserer Ausfuhrun-
gen schlieBen. Hulsemann ermittelte vor uber 60 Jahren genau die selben Ergeb-
nisse, wenn auch aufanderem Wege.
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4 SchluBbemerkungen
Die Talsperre Tambach-Dietharz existiert seit mehr als 90 Jahren. In dieser Zeit
fanden zwei Weltkriege statt, wechselten sich Phasen von wirtschaftlicher Not mit
denen des Aufschwunges ab, traten Hochwasserereignisse ein und machten ihr
Frostperioden schwer zu schaffen. Trotzdem erwies sie sich in all den Jahren als
ein zuverlhssiger Lieferant von Wasser for die Trinkwasserversorgung und wird es
auch in ihrer zweiten, sicher ebenso langen, Betriebsphase sein.
Am Beispiel der Talsperre Tambach-Dietharz haben die Verfasser den Versuch
unternommen zu vermitteln, was sich in 90 Jahren alles ereignen kann. Viele der
beschriebenen Ereignisse wirkten als Belastung und verursachten im extremen
Fall sogar substanzieile Beschadigungen an den Bauwerken.
In einer Zeit, in der scheinbar alles der Effektivitat und dem wirtschaftlichen Er-
folg untergeordnet wird, war uns in gleichem MaBe daran gelegen, auf die Wich-
tigkeit der Beschaftigung mit MeBergebnissen und Ereignissen aus der Vergan-
genheit hinzuweisen. Denn, "wer um seine Vergangenheit nicht weiB, kennt seine
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Doz. Dr.- Ing. K. Fiedler, Dr.- Ing. Z. Kledynski, (PL)
Technische Universitat Warschau,
Institut far Wasserversorgung und Wasserbau
Restaurierung und Modernisierung der Staustufe Bledzew an der Obra
1 Charakteristik und kurze Geschichte der Staustufe
Die Staustufe Bledzew (Blesen) auf dem Obra - FluB (Ober) wurde in den Jahren
1908 bis 1909 von drei benachbarten Gemeinden erbaut. Der Stau - anfangs etwa
6,0 m, jetzt 6,5 m - diente ursprunglich der Elektrizitatserzeugung. Heute, nach
fast 100 Jahren, in denen sich die hydrologischen Verhiiltnisse im Einzugsgebiet
des Flusses geandert haben, mussen auch die 6kologischen Eigenschaften des
Staubeckens mit etwa 3 hm Rauminhalt und 125 ha Staufliiche in Betracht
gezogen werden. Seine abwechslungsreiche Uferlinie, zahlreiche Inseln und von
Wasserpflanzen bewachsene Flachen geben ihm dem Charakter eines naturlichen
Sees, der von vielen Fisch- und Vogelarten besiedelt ist.
Die Staustufe besteht aus folgenden Elementen: linksseitiger Erddamm (45 m
lang), rechtsseitiger Erddamm (80 m) und das zwischengelegene Betonbauwerk
von 43,9 m Liinge, 22 m Breite und 22 m Hahe, welches aus dem Wehr (2
Offnungen) und dem Kraftwerk zusammengesetzt ist. Die Fischtreppe am rechten
Wehrbruckenkopf sowie die Montage- und Zufahrtsrampe aus Stahlbeton am
hiiken Giebel des Kraftwerkes wurden wahrscheinlich etwas spater gebaut, denn
sie sind nicht auf den von 1908 stammenden Entwurfszeichnungen zu finden.
Die gegenwirtige Ansicht der Kraftwerkanlage ist auf Bild 1 dargestellt.
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Bild 2: Querschnitt durch die Turbine Nr. 3 (Entwurfszeichnung)





Die im Entwurf vorgesehene direkte Grundung des Kraftwerkes wurde, wahr-
scheinlich wegen der zu geringen Tragfahigkeit des sandig kiesigen Untergrundes,
durch eine Pfahlgrundung auf 300 kurzen Eichenp hlen ersetzt. Die geo-
technischen Verhaltnisse in der Achse der dritten Turbine sind auf Bild 2 so
dargestellt, wie sie far das Projekt angenommen wurden.
Von der Oberwasserseite wurde auf den Wehr- und Kraftwerkpfeiler eine 4 m
breite Stahlbetonbrucke auf Stahlbalken aufgestellt.
Die Breite der Dammkrone betragt 5 bis 8 m, die B6schungsneigung der
Oberwasserseite 1:2,5. Die Unterwasserbi schungsneigung ist variabel zwischen
1:3 (linksseitiger Damm) und 1:6 (rechte Seite).
Der aus lehmigem Sand geformte Damm hat folgende Abdichtungen (Bild 3):
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Bild 3: Querprofile des Erdammes 0Entwurfzeichnungen)
D - Dichtungsmaterial, LS -lehmiger Sand, S - Sand,TS - toniger Sand
. eine geneigte Lehmdichtung von 0,6 + 1,0 m Dicke, welche 0,75 m in der
unterliegenden tonigen Sandschicht von 1,2 m Dicke verzahnt ist, sowie
. einen 1,0 m dicken Lehmkern mit einer h6lzemen Spundwand; der Kern reicht
nur bis zum Niveau 38,00 Ober NN und ist etwa 0,7 m in tonigem Sand
verzahnt. Man vermutet, daB dieser Kern die Rolle einer dichten Verbindung
des Dammes mit dem Dammuntergrund spielte.
Die oberwasserseitige Baschung wurde mit Steinpflaster befestigt; spater wurde
sie in ihrem oberen Teil 0,5 m entlang der Neigung von der Dammkronenober-
kante) mit an Ort und Stelle geformten Betonplatten uberdeckt. Die Unterwasser-
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boschung ist jetzt mit Gras bes t. Die anfangs steilere Neigung der unterwasser-
seitigen B6schung des rechtsufrigen Staudammes wurde durch Sandaufschuttung
bis auf 1:6 verringert.
Die Wehrfelder sind mit hdlzemen Flachschutzen versehen.
Das Kraftwerk wurde mit 4 Turbinensatzen, die sukzessiv geliefert worden waren,
ausgestatlet. Die Einzelheiten der Turbinenausstattung sind in der folgenden


















Bemerkung: *) Turbine Nr. 3 worde im Jahre 1969 demontiert und 1996 durch die Turbine Nr. 3a ersetzt
Turbinenausstattung des Kraftwerkes Bledzew
Das normale Stauniveau wurde auf 40,70 m uber NN und der h6chste Wasserstand
auf 41,18 m uber NAT festgesetzt. Nach der Beendigung des zweiten Weltkrieges
wurde die letztere Zahl als Normalstau angenommen. So wird das Oberwasser bis
heute praktisch auf dem Niveau 41,18 m uber NN sttindig gehalten. Nur in den
Jahren 1988 - 1992 wurde das Stauziel etwa 50 cm herabgesetzt, um der
festgesteliten Erh6hung der Sickerlinie entgegenzutreten.
Vom Anfang der fiinfziger Jahre an arbeitete das Kraftwerk nur 4 bis 5 Stunden
t lich far die Befriedigung des Spitzenbedarfes. Die Tagesschwankungen des
Oberwasserspiegels betrugen bis zu 1,3 m, wobei eine Arbeitsschicht von etwa
0,5 hm3 ausgenutzt wurde. Diese Arbeitsweise hatte eine starke Beschadigung der
Stauseeufer und des Unterwasserbettes, d.h. eine allgemeine Verschlechterung des
Zustandes der Stauanlage und Schaden in der Natur verursacht.
Im Jahre 1969 wurde die dritte Turbine demontierl und an ein anderes Kraftwerk
ubergeben. So wurden die Chancen einer Arbeit als DurchfluBkraftwerk
wesentlich vermindert. Eine neue Turbine mit kieinerer Schluckfahigkeit wurde
erst im vorigen Jahr (1996) wieder eingebaut.
2 Renovierungsarbeiten
Das Alter der Antage und die fortschreitende Verschlechterung ihres Zustandes
haben dazrt gefuhrt, daB gewisse Instandsetzungsarbeiten unternommen werden
muBten.
Im Jahre 1974 wurde die beschiidigte Stutzmauer zwischen der Wehranlage und
dem Erddamm verstarkt. In der gleichen Zeit hat man versucht, die uberma:Bigen
Setzungen der Montagerampe durch Verdichten des Baugrundes zu beseitigen.




12,45 600 250 ohne
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Zwischen 1980 und 1983 wurden weitere Bauwerksteile restauriert. Es wurden
folgende Ausbesserungsarbeiten durchgeftihrt:
· Reparatur der Oberwasserseite der Wehr- und Kraftwerkspfeiler (mit zeitlicher
Entleerung des Stausees),
. Wiederaufbau des beschadigten Bedienungssteges der Wehrschutzen,
. Einrammen einer Stahlspundwand als Befestigung der linken Unterwasser-
uferlinie;
. Ausgleich und Befestigung der FluBsohle unterhalb der Wehr6ffnungen mit
Steinen,
. Ausbau und Versuirkung des LAngsdammes im Unterwasser,
· Einrichtung eines Wellenabweisers an der oberwasserseitigen Dammkronen-
kante, um den vorgeschriebenen Freibord wiederherzustellen.
Unabhtingig von der Rekonstruktion der baulichen Elemente der Anlage wurden
Vorbereitungen filr die Modernisierung der weitgehend veralteten elektro-
mechanischen Ausstattung untemommen. In einer vom Projektieningsburo
„Energoprojekt" im Jahre 1981 ausgearbeiteten Konzeption hatte man den Abbau
der altesten Maschinensatze (Nr. 1 und 2) vorgesehen. Eine neue 680 kW Kaplan-
turbine sollte in die freie dritte Offnung eingebaut werden. Auf diese Weise sollte
die standige DurchfluBarbeit des Kraftwerkes gesichert werden. Wegen hoher
Kosten wurde dieser Vorschlag abgelehnt.
Die fortschreitende Verschlechterung der wasserbaulichen Staustufenelemente
hielt die weitere Modernisierung der elektromechanischen Ausrustung auf.
Die Anlage wurde mit Standrohren fUr die Beobachtung der Sickerlinie sowie mit
H6henmarken ausgerustet. Zur Begutachtung des Zustandes der Anlage wurden
Forschungsarbeiten beantragt. Im Jahre 1988 erfolgte auf Grund der hohen Lage
der Sickerlinie eine Absenkung des Stauziels auf40,70 m uber NAT.
Im Juli 1989 wurden die technischen. Voraussetzungen far eine komplexe
Renovierung der Staustufe vorbereitet. Die Arbeiten sollten nach vollstandiger
Entleerung des Staubeckens durchgeftihrt werden. Ein totaler AbriB und
Wiederaufbau des Staudammes, die Einrichtung eines Fangedammes, um eine
Ausbesserung der Unterwasserteile des Kraftwerkgebaudes und des Wehres zu
erm6glichen, sowie eine Verfestigung des Baugrundes mittels Injektionen waren
vorgesehen.
Die hohen Kosten des Unternehmens und seine negativen Folgen fur die Umwelt
fahrten zur Ablehnung des Projektes. Neue, alternative L6sungen wurden gesucht.
3 Modernisierungsarbeiten
Der Betreiber der Stauanlage beauftragte das Institut fiir Wasserbau der
Warschauer Technischen Universitat mit der Ausarbeitung einer neuen
Konzeption fur die Reparatur- und Modernisierungsarbeiten. Folgende
Randbedingungen waren einzuhalten:
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· Der Stau darf aus Granden des Umweltschutzes und der Energieerzeugung
unter keinen Umstinden gesenkt werden.
· Die Energieproduktion darfnicht unterbrochen werden.
· Die alten Bauwerksteile der Anlage sind als Baudenkmal zu erhalten, wenn es
die Standsicherheit der Antage gestattet.
Eine diesen Forderungen entsprechende Konzeption wurde im Jahre 1990
fertiggestellt. Anstatt des Abbaus des Erddammes hatte man eine Schlitzwand-
dichtung aus erhartender Suspension vorgesehen. Diese Lasung, die von einem
unabhiingigen Sachverstiindigen positiv bewertet wurde, garantierte die stiindige
Erhaltung des Stauziels und der bisherigen Form der Anlage sowie eine Ab-
senkung der Baukosten.
Eine eingehende Analyse der vorhandenen geotechnischen Daten und der
Situation an der Anlage hatte die Meinung uber ihrem katastrophalen Zustand in
Frage gestellt. Eine neue Hypothese uber die Ursache der hohen Lage der Sicker-
lillie wurde aufgestellt. Danach fithrte die Erhahung des Stauziels in Verbindung
mit den Setzungen des Erddammes zur Entstehung eines inmitten des
Dammk6rpers versteckten Uberfalls. Es ist interessant, daB die festgestellten
Setzungen den im Entwurf (1908) vorhergesagten entsprachen.
Die erwahnten Erscheinungen haben dazu gefilhrt, daB das Oberwasserniveau die
Lehmdichtungsoberkante uberragte. Es wurden zusatzliche geotechnische Unter-
suchungen durchgefilhrt, die diese Hypothese bestatigten. Man hat festgestelit, daB
der Dammk6rper aus lellmigem Sand geformt und der sich in der Dammachse be-
findende Kern mit einer Sandschutzschicht bedeckt war. Die Setzungen der mit
Steinpflaster versehenen Dammkrone wurden durch eine vom Regen aus der
rechten Talbaschung ausgewaschene Sandschicht uberdeckt. So versteckte sich
die Pflasterdecke unter der sandigen Dammkrone.
Das Projekt wurde nochmats korrigiert. Anstatt einer in den Baugrund
einbindenden Schlitzwand entschied man sich filr die Erhbhung der inneren
Dichtung bis zur Dammkrone. Da sich diese Dichtungsverlangerung in der
Gefrierzone befindet, wurde eine kurze Stahlspundwand von der Dammkrone in
den Lehmkern gerammt. Am FuB des Dammes wurde eine Rohrdranage angelegt.
Im Herbst 1991 waren diese Arbeiten abgeschlossen.
Die Stutzmauer am FuB des linken Erddammes, die gebrochen und etwa 11 cm in
Richtung Unterwasser verschoben war, wurde verstarkt. Eine mit Kiessand ge-
mllte Stahlbetonkiste wurde zwischen Damm- und Uferb6schung eingebaut
(Bitd 4.). Dieser Kasten wurde der Form der FluBsohle und des Ufers angepaBt
und mittels 2 Zugstangen mit Stahlbetonplatten im Ufer verankert. Am linken Teil




Bild 4: Bauausfihrung der Stahlbetonkiste als Stutzkurper des linksufrigen Erddammteiles
Nachdem die Arbeiten im Sommer 1992 beendet waren, wurde das Stauziel
wieder auf das Niveau 41,18 m u NN erhoht. Eine Erhohung der Sickerlinie
konnte nicht festgestellt werden (Bild 5). Dies bedeutet, daB die Sickerlinie im
Vergleich zu den ursprunglichen Verhaltnissen (vor 1987) um etwa 0,5 m ab-
gesenkt wurde. Bild 5 zeigt u.a. den EinfluB des Unterwasserstandes auf die
Sickerungsverhitltnisse.
Bild 5. Piezometermessungen des rechten Dammabschnittes
OW - Oberwasserpegel, UW - Unterwasserpegel
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Damit fohrten diese MaBnahmen mit geringem Kostenaufwand und ohne Eingriffe
in die Umwelt zu einer wesentlichen Verbesserung der Sicherheit des Erddammes.
Nachdem die fir die Staustufe gefahrlichsten Erscheinungen beseitigt waren, was
laufende Kontrollmessungen und Beobachtungen bestitigten, konnte man mit
weiteren Renovierungs- und Modernisierungsarbeiten beginnen.
Bild 6: Montagerampe nach der Renovierung
Die durch ubermaBige Setzungen bau-
fallig gewordene Zufalirt- und Monta-
gerampe muBte teilweise abgebaut
werden. Die Grundung des fiir die
Setzung verantwortlichen Statzpfeilers
wurde mit Mikropfahlen verstirkt und
etwa 30 % der Rampenplattform aus
Stahlbeton erneuert. Die Sanierungs-
art:,eiten an der Rampe wurden im
Herbst 1993 beendet (Bild 6).
Im Mai 1995 wurden die Reparaturar-
beiten des Fischpasses abgeschlossen.
Der untere Bereich muBte ab- und




1995 fiel die Entscheidung far den Wiederaufbau des dritten Turbinensatzes. Es
wurde eine Turbine mit kleiner Schluckfihigkeit gewthlt, die den stiindigen
Betrieb wahrend der Niedrigwasserperioden garantiert. Ein Francisturbinensatz
mit Planetengetriebe und 2,4 mi/s Schluckwassermenge (Turbine Nr. 3a in der






Im Ergebnis dieser Arbeiten konnten die Kolkerscheinungen im Unterwasser
verringert, gunstige Betriebsbedingungen far das Kraftwerk geschaffen und die
Umweltverhalmisse im Oberwasser erhalten werden.
1996 wurde ein Projekt for die Sanierung des Kraftwerkgebaudes und des Wehres
ausgearbeitet. Die Arbeiten, die stufenweise ab 1997 ausgefilhrt werden sollen,
umfassen die Verstiirkung und Ausbesserung des Unterwasserbetons sowie die
Restaurierung der Fassade des Gebiiudes.
Weiterhin ist die Wiederherstellung der ursprunglichen hydraulischen
Bedingungen im UnterwasserfluBbett vorgesehen. Zur Stabilisierung der
FluBsohle soll eine Steinschicht auf einem Filter eingebaut werden. Die
Unterwasserkolke und die durch langiahrige Erosion hervorgerufene Absenkung
der Sohle werden dabei beseitigt.
RegelmaBige Beobachtungen und Messungen verfolgen das Verhalten der
Stauanlage und kontrollieren die Effekte der Modernisierung und Renovierung.
4 Bewahrung des technischen Nachlasses
BUd 8: Die Werkhalle von der Schaltwarte aus
gesehen
Wie bereits erwithnt wird die Anlage
vom Betreiber (Landeselektrizitats-
werke Gorz6w) als technisches
Denkmal angesehen. Die ursprung-
liche Ausstattung wird daher weit-
gehend beibehalten. So verblieben
Teile der elektrischen und mechani-
schen Ausrustung (Bild 8), die alte
Marmorschalttafel mit den Zeiger-
me8geritten und zwei eiserne Heiz-
6fen (Bild 9) nach der Sanierung in
der Werkhalle.
Die Projektdokumentation soil
ebenfalls aufbewahrt werden. Im
Jahre 1995 wurde eine 1926
angefertigte groBformatige (MaBstab
1:5) Zeichnung konserviert. Es
handelt sich um einen Querschnitt
der Kaplanturbine Nr. 4. Die Zeich-
nung ist in der Werkhalle auf-
gehangt. So entstand ein einzig-
artiges technisches Museum, in dem
auBer der erwahnten alten Ausstat-
tung auch die von anderen Wasser-
kraftwerken stammenden histo-
rischen Exponate ausgestellt sind.
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Bild 9. Alter eisemer Heizofen in der Halle
5 Schluttfolgerangen
Die hohen Sanierungskosten des Kraftwerked Bledzew sind bisher nur vom
Eigentilmer der Anlage getragen worden. So muBten die notwendigen Reparatur-
arbeiten auf Grund finanzieller Schwierigkeiten oftmals verschoben werden, was
fitr den Zustand der Stauanlage sicher ungunstig war.
Da die Stauantage nicht nur der Elektrizitatserzeugung dient, muB man bei der
Betrachtung ihrer Wirtschaftlichkeit unbedingt auch andere Nutzungsarten
einbeziehen. Eine etwaige, durch Baufalligkeit verursachte Zerst6rung der
Staustu:fe hitte wesentliche Vertinderungen der hydrologischen und 6kologischen
Verhaltnisse zur Folge. Zwar kann man behaupten, daB dies eine Ruckkehr zum
ursprundlichen naturlichen Zustand ware. In Bledzew haben sich jedoch in einer
fast hundertjiihrigen Zeitspanne vollkommen neue, als positiv zu bewertende
Umwelt- und Wirtschaftsbedingungen entwickelt. Die Erhaltung des Staus liegt
daher im Interesse sowoll der Umweltfreunde wie auch der Anlieger des Stausees.
Eine umfassende Zusammenstellung der Kosten und Vorteile der
Aufrechterhaltung der Anlage, sowie der Kosten und Nachteile einer etwaigen
Abschaffung des Stausees wird bestimmt erweisen, daB die Unterhaltungskosten
der Staustufe (insbesondere die Sanierungskosten) gerecht, das heiBt von allen
Beteiligten, aufgebracht werden mitssen.
6 Zusammenfassung
Vorstehend wurde die fast hundertj thrige Geschichte des Wasserkraftwerkes
Bledzew auf dem Obra-FluB geschildert. Die Alterung der Anlage erforderte
Reparatur- und Model·nisierungsarbeiten. Diese Arbeiten wurden mit geringem
Kostenaufwand und unter Beibehaltung des Stauzieles, d.h. ohne Umwelteingriffe,
durchgefahrt. Die historische Bausubstanz und die alte Ausstattung konnte
bewahrt werden. Es wurde auf die Notwendigkeit der Beteiligung aller Nutzer
(Anlieger, Umweltschutz) an den Unterhaltungs- und insbesondere den
Sanierungskosten hingewiesen.
Summary
The history of the nearly one hundred years old hydro-powerplant Bledzew on the
Obra river. is presented. The ageing of the structure has caused the need of repair
and moderhization works. These works were realized without lowering pf the
waterhead (i.e. environment friendly) and at low cost. At the same time there were
retained the historical elements of the building and machinery equipment. The
participation of all beneficiaries of the waterhead (adjacent subjects,
environmental protection) in the maintenance and especially in repair costs is
postulated.
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Dipl.- Ing. E. Bitara, (SK)
FluBgebiet Waag, Staatsbetrieb, Piesfany
Die Sanierang von Schiiden an den Ausleitungskanblen des Flusses Waag
1 Die Ausleitungskanile am FluB Waag
Der FluB Waag ist seit Jahrhunderten nicht nur auf Grund seines Landschaftsbildes
interessant, sondern auch hinsichtlich der Nutzung der Wasserkraft und far die
Schiffahrt. Die Donauslawen benutzten seit dem 10. Jahrhundert schwimmende
Wassermahlen, seit dem 13. Jahrhundert wurde mittels FlaBen Hotz transportiert.
Das erste bedeutende Fachdokument, das sich mit der Nutzung des
Wasserkraftpotentials far die Produlction elektrischer Energie im Bereich von
2ilina bis Komhrno beschiiftigte, wurde im Jahre 1930 von der ehemaligen
Landesbeh8rde in Bratislava unter der Leitung von Regierungsrat Dipl.-Ing.
Moravec ausgearbeitet. Hier wurden bereits weitere gesellschaftlich wichtige
Interessen wie Hochwasserschutz, Schiffahrt und Trinkwasserversorgung beruck-
sichtigt.
Bei der Nutzung des Wasserkraftpotentials waren einige Besonderheiten des
Waaggebietes wie z.B. das sehr breite Tal und das seichte FluBbett mit den flachen
B6schungen zu beachten. Infolgedessen bestand bei einer Erh8hung des
Wasserstands die Gefahr der Vernassung von Grundstucken und dicht besiedelten
Gebieten. Diese und noch einige weitere Umstande flihrten mr Bevorzugung eines
Systems von Ausleitungskanalen im Bereich des Mittet- und Unterwaags. Es
wurden vier Abschnitte entworfen:
. Abschnitt filina - Puchov mit 4 Stufen (rechts des Waag)
. Abschnitt Puchov - Trendin mit 4 Stufen (rechts des Waag)
. Abschnitt Trentin - Piestany mit 3 Stufen (links des Waag)
. Abschnitt Piesfany - Sara mit 4 Stufen (rechts des Waag).
1932 begann die Aushhrung des Projekts durch den Bau der 1. Stufe der
I. Waagkaskade Phchov - Trendin. Diese besteht aus der Staustufe in Dolnd
Koakovce (mit einem Volumen von 2,2 Mio. m ) und dem Wasserkraftwerk
(WKW) in Ladce mit dem 5,95 km langen Zuleitungskanal. Diese Stufe wurde
durch einem kurzen AbfluBkanal mit einer provisorischen Einmundung in den
Waag abgeschlossen und im Jahre 1936 in Betrieb genommen. Weitere Stufen von
dieser Kaskade wurden folgendermaBen aufgebaut:
. WKW Ilava (Kanallinge 7,0 km) in den Jahren 1940 - 46
. WKW Dubnica (Kanalliinge 7,45 km) in den Jahren 1943 - 49
. WKW Trendin (Skalka) (Kanallinge 13,6 km) in den Jahren 1952 - 56.
Von der gesamten Kanallinge dieser Kaskade (34,0 km) betriigt die Liinge der
Zuleitungskandle 21,50 km.
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In den Jahren 1943 - 54 erfolgte der Bau der I[. Waagkaskade Trendianske
Biskupice - Piesfany. Diese besteht aus dem Wellr in Treneianske Biskupice
(Speicherinhalt 3,25 Mio. m') und den WKW Kostolnd, Novd Mesto nad Vahom
und Hornh Streda. Die gesamte Kanallange betrigt 38,85 km.
Die III. obere Waagkaskade Krpel'any - Sucany - Lipovec wurde in den Jahren
1953 - 60 aufgebaut. Sie besteht aus der Wehranlage in Krpel any (8,4 Mio. m'
Inhalt) mit einer gesamten Kanallinge von 17,20 km auf der linken Seite des
Waag). Die Lange der Zuleitungskanale dieser Kaskade betriigt 13,00 km.
Die IV. Mittelwaagkaskade Hridov - Miksova - Povaiska Bystrica mit dem Wehr
in Horng HriEov (8,5 Mio. m ) hat eine gesamte Kanalliinge von 28,00 km, von
"
denen 20,0 km Zuleitungskanal sind.
In den Jahren 1956 - 60 wurde die Stauanlage Drahovce - Madunice gebaut
(Wehr Drahovce (12,2 Mio. m ) und WKW Madunice (Kanallange gesamt
11,2 km, Zuleitungskanale 7,00 km)). Die gesamte Ltinge der Waagkaskaden
betriigt 129,00 km, die der Zuleitungskanale 78,00 km. Die Lage der
Waagkaskaden und weiterer Stauanlagen am Waag und an der Orava ist auf dem
./
Bild l zu sehen.
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2 Konstruktion und Aufbau der Waag - Kanble
Der Zuleitungskanalquerschnitt wurde an allen Kaskaden in Trapezform ausge-
filhrt. Er ragt im wesentlichen uber das ursprongliche Gelande heraus (Bild 2).
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Die wasserseitige B6schung der Damme und die Kanalsohle sind durch eine 15,0
bis 20,0 cm dicke Betondichtung abgedichtet. Die Krone und luftseitige Baschung
waren mit Humus bedeckt und mit Gras besat. Die Neigung der wasserseitigen
Baschungen betragt 1 : 1,75, die der luftseitigen bis etwa zur H6he des minimaten
Betriebswasserstandes 1:3 und uber diesem 1 : 1,75. Die Sohlbreite variiert zwi-
schen 17,0 bis 35,0 Metern. Das Bauverfahren der Zuleitungskanale war bei allen
Kaskaden im wesentlichen gleich. Zuerst erfolgte eine grundliche Beseitigung des
Humus bis in eine Tiefe von ca. 0,3 m mit einer Neigung der Grundungsfuge zum
luftseitigen DammfuB. Dort wurde eine Rinne mit einer Breite von 2,0 bis 3,5 m
und einer Tiefe von 3,0 m durch Aufftillung mit grobkamigem Schotter als
FuBdriin und Boschungssicherung ausgebildet. Ahnliche Rinnen wurden an der
Wasserseite eingebaut, ggf. auch in der Mitte der Kanalsohle. Erhohte
Aufmerksamkeit wurde der Beseitigung des Humus (Entnahme der Deck-
schichten) vor allem dort gewidmet, wo die Kandle alte FluBbetten kreuzten, wo
Moor- und Schlammb6den incl. Baumstamme und anderer Cberreste
verschiedener Vegetation vorkamen. Wo dieses bei der Dammgrandung vernach-
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Beschadigung der wasserseitigen Dichtung. Das Schuttmaterial fiir die Diimme der
Zuleitungskanttle bestand zumeist aus dem Aushubmaterial des Kanals. Die
Damme wurden in 0,6 bis 0,8 m dicken Schichten geschuttet und maschinell ver-
dichtet. Nachfolgende Kontrollmessungen erwiesen, daB das angegebene Ver-
dichtungsverfahren ausreichend war. Der Hauptteil der Dammkonsolidierung er-
folgte bereits wiihrend des Baus. Die nachtragliche Dammsetzung war nicht
grdBer als 1 % der Huhe (mit der Ausnahme der Stellen, wo der ungeeignete
Untergrund nicht beseitigt wurde). Die wasserseitige Betondichtung der B6schun-
gen wurde mittels Fertiger in Streifen (Lamellen) senkrecht zur Stromrichtung mit
einer Breite von etwa 8,0 m eingebaut. Die Fugen zwischen den Lamellen der
Betondichtung sind mit Gummibandern (gg£ mit dickwandigem Schlauch) abge-
dichtet, aber denen sich mit Stahlstaben 0 7 mm bewehrter ZementverguB
befihdet. Zuerst wurde die Kanalsohle in Abschnitten von 10,0 bis
15,0 m betoniert und danach die B6schung befestigt. Die Dilatationsfugen in der
Kanalsohle zwischen der Sohle und den B6schungen bzw. im AnschluB der Sohle
an die Entwasserungsrigole (falls sie in Sohlenmitte gebaut wurde) sind durch eine
eingelegte Doppelschicht Ruberoid und VerguB des oberen aufgeweiteten Randes
mit Asphalt, gg£ auch mit Zementm8rtel, gedichtet (siehe Bild 3).
Wo der Grundwasserspiegels oberhalb der Kanalsohle liegt, wurde unter der Sohle
ein aus Langs-und Querrippen (Dranen) bestehendes und in Brunnen mundendes
Entwasserungsnetz eingebaut, das auBer zur Ableitung von Sickerwasser wahrend
des Betriebes auch der Entlastung bei Kanalentleerung (wahrend Uberprofungen
u.ii.) dient.
Der AbfluBkanal ist der Abschnitt des Ausleitungskanals unterhalb des Wasser-
kraftwerks und vorwiegend in das bestehende Gelinde eingelassen, gew6hnlich
bis unter den Grundwasserspiegel. Der Querschnitt des Abflu£kanals ist trapez-
bis mulden rmig mit aufwarts veranderlicher B6schungsneigung von 1:3 bis
1 : 1,75. Die Sohlbreite variiert in den Grenzen von 8,0 bis 20,0 m (siehe Bild 2).
Der AbfluBkanal wirkt auf Grund seiner tiefen Lage unter dem Gelande als mitch-
tiger Dran. Durch Messungen wahrend der Kanalentleerung (in der Zeit der Ober-
prdfungen) wurde der DranageeinfluB auf den Grundwasserspiegel bis in eine
Entfernung von 1 bis 5 km nachgewiesen. Die B6schungen des AbfluBkanals
wurden meist mit einem am BOschungsfuB abgesttitzten Steinbelag befestigt.
Diese Befestigung wird infolge von Wasserstandsschwankungen und den daraus
resultierenden Belastungen (Auftriebskrafte bei haherem Wasserstand in der Ba-
schung) oft beschitdigt. Baumwurzein (Erle u.a.) sind eine weitere
Schadensursache. Als Boschungsbefestigung hat sich Steinwurf am besten
bewahrt, da er sich den entstandenen Bi schungsdeformationen anpaBt.
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Bild 3: Die Konstruktion des Kanatdammes
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3 Die Uberprilfung des technischen Zustandes der Ausleitangskanlile an der
Waagkaskade
Die Uberprufing des technischen Zustandes der Ausleitungskanale an den Waag-
kaskaden (vor allem der Zuleitungskanale) wird im Rahmen der technischen
Sicherheitsuberwachung nach einem festgelegten Programm durchgefuhrt. Nach
diesem Oberwachungsprogramm werden regelmi:Big die Erscheinungen beobach-
tet und ausgeweitet, die die Sicherheit der Kanaldamme beeinflussen kdnnen, wie
2.B. Setzungen und der Verlauf von Sickerlinien in den Dammk6rpern. Daruber
hinaus werden regelmABig visuelle Kontrollen des Dammzustandes durchgefulirt,
wobei vor ailem aufkonzentrierte Durchsickerungen und Austrittsstellen des Was-
sers an der luftseitigen Bdschung sowie auf eventuelle Deformationen des Damm-
karpers geachtet wird. Im Rahmen der Messung und Auswertung des Was-
serstandsverlaufs in den Dammen und der Setzungen kam es bislang nicht zur
Uberschreitung von Grenzwerten. Gefahrlicher sind Durchsickerungen, die infolge








4 Die Beschadigungen an den Ausleitungskaniilen
An den Zuleitungskandlen treten Schaden meist an der Betondichtung auf - so-
wohl an den wasserseitigen Bi schungen als auch an der Sohle. Withrend des
Winterbetriebs kommt es in den Kanalen zur Eisbildung und zum Anfrieren des
entstandenen Eises an der Betondichtung. Die Eisdecke belastet die Beton-
dichtung mit verhaltnismi:Big groBem Druck, wodurch es zur RiBbildung in der
Betondichtung kommt. Bei einer nachfolgenden Wasserstandssenkung im Kanal
(der Stand schwankt in Abhiingigkeit vom Betrieb der Wasserkraftwerke) erfolgt
eine Biegezugbelastung der Betondichtung durch die angefrorene Eisdecke. Die
wechselnde Belastung der Betondichtung durch die Eisdecke verursacht ein
wiederholtes Offnen und SchlieBen der entstandenen Risse und Fugen, wodurch
sie sich in Lange und Breite ausweiten. Diese Schaden werden nicht nur durch
klimatische Bedingungen (pl8tzliche Temperaturwechsel) hervorgerufen, sondern
auch durch die Ausspulung von H6hlungen unter den Rissen und Fugen der
Dichtung infolge wechselnder Wasserstande und der Str8mung bei Kanalbetrieb
mit Geschwindigkeiten von 1,0 bis 1,5 m/s.
Betrachtliche Beschiidigungen entstehen auch an den Dilatationsfugen sowohl
zwischen den Lamellen der Betondichtung an den Bi schungen als auch am An-
schluB der Sohlen- und B6schungsdichtung. Die Schiiden an der Kanalbaschung
entstehen vor allem bei der Senkung des Wassers im Kanal infolge Eisanfrierens
an den ZementverguB der Dilatationsfugen und das nachfolgende Ausrei8ens des
Vergusses - auch mit der Bewehrung. Die Beschiidigungen der Dilatationsfugen
zwischen Sohlen- und Baschungsdichtung im Kanal entstehen wahrscheinlich
durch erhehte Drucke und die Strtimung (siehe Bild 4).
Zur Oberprafung des technischen Zustandes des Kanalsystems sowie zur Kon-
trolle der Reparaturen aller festgestellten Beschiidigungen und anderer Arbeiten
(Beseitigung der Ablagerungen an der Sohle und den Baschungen u.:i.) erfolgten
in der Vergangenheit mehrere Revisionen:
1966 Trentin - Piesfany
1967 Dolnd Kockovce - Trentin
1968 Drahovce - Madunice
1969 Hritov - Povaiskd Bystrica
1970 Krpel'any - Lipovec
1986 TrenEin - Pie§tally
1988 Hricov - Povaiskh Bystrica
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Bild 4: Schaden der Betondichtung an den wasserseitigen Boschungen der Zuleitungskanale
Nach der Entleerung der Kanale wurden bei den Revisionen zuerst B6schung und
Sohle von Sedimenten und Vegetation gereinigt und nachfolgend die Bescha-
digungen der Betondichtung (Risse, Beschiidigung der Dilatationsfugen, durchge-
brochene Dichtung u.a.) visuell festgestellt. Die schadhaften Stellen wurden mit
Farbe markiert und in die Bestandszeichnungen eingetragen. Gleichzeitig wurden
H6hlen unter der Betondichtung durch Beklopfen lokalisiert (mittels Holzstaben
mit einer Eisenkugel am Ende). Diese wurden ebenfalls mit Farbe markiert und in
die Zeichnungen eingetragen. Wahrend der Kanalentleerung, die nach einem vor-
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Dammkdrpern mit vorher plazierten Sonden erfaBt, damit es infolge der
platzlichen Wasserabsenlaing im Kanal nicht zu Zerst6rungen kommt.
Gleichzeitig wurde der EinfluB der Kanalentleerung auf den Grundwasserspiegel
im umliegenden Gelande verfolgt (vor allem im Bereich der AbfluBkanale). Alle
Angaben aus der Oberwachung der Begleiterscheinungen bei der Kanalentleerung
wurden notiert und archiviert. Zu einigen Beschiidigungen kam es dort, wo aus
dem umliegenden Gelinde Grundwasser zu den tiefliegenden AbfluBkanalen
str6mte, an den B6schungen austrat und Bdschungsdeformationen hervorrie£
Withrend der Revisionen in den Jahren 1966 - 70 wurde festgestellt, daB
durchschnittlich 30 bis 40 % der Dilatationsfugen beschadigt waren, wobei
mehrere Beschadigungen zwischen den Baschungslamellen interessanterweise bis
unter den minimalen Betriebswasserstand reichten, d.h. auBerhalb des Bereichs der
Wasserstandsschwankung im Kanal:Die RiBltinge an der Betondichtung wurde im
Durchschnitt auf ca. 2000 m pro km Kanalltinge eingeschatzt (beidseitig), wobei
die Risse in horizontaler Richtung aberwogen (gefolgt von diagonalen und noch
weniger vertikalen). Daruber hinaus traten Sent<ungen und Bruche der
Betondichtung der Kanalb6schung und -sohle zumeist dorl auf, wo sich unter der
Dichtung Hahlen gebildet hatten. An den neueren Kaskaden wie Krpel'any -
Lipovec und Hricov - PovaiskA Bystrica wiesen diese Beschadigungen ein
AusmaB von ca. 30 - 50 12 pro 1 km Kanallange auf, an den Ulteren Kaskaden ist
dieser Wert ein wenig gr8Ber.
5 Die Sanierung der Schaden wthrend der Revision
Die Sanierung aller festgesteliten Beschddigungen an den Zuleitungskaniilen
wurde wahrend der Revisionen im wesentlichen auf die gleiche Weise durchge-
fahrt. Zuerst wurden gr68ere Einbrilche in der Betondichtung bis zur urspriing-
lichen Oberflache zubetoniert. Danach wurden lose Teile der beschiidigten Beton-
dichtung und des Zementm8rtels aus den Rissen bzw. aus den Dilatationsfugen
beseitigt und diese mittels Eisenburste und PreBluft gereinigt. AnschlieBend wur-
den die Risse und Dilatationsfugen mit Penetrationsmittel gestrichen, feine Zu-
schlagstoffe eingefallt und mit heiBem Asphalt ubergossen. Zum SchluB wurden
die Hahlungen unter den markierten Stellen durch vorgebohrte Offnungen verfallt.
Zur Vermeidung von Dichtungsdeformationen erfolgte die Injektion bei einem
reduziertem Druck von 0,1 bis maximal 0,2 MPa. Fur die Hilhlenfullung wurde ein
aktivierter Lehm-Zementmertel verwendet, der aus 80 % Portlandzement der
Klasse 350 und 20 % Lehm bestand. Das Verhiiltnis Wasser zur festen Substanz
wurde ungefahr im Verhaltnis 1:1 gehalten, damit die Injektionsmischung nach der
Aktivierung eine Dichtheit 60 0 86 erreichte oder uberschritt. Die Injektionsmi-
schung wurde in 2 Phasen aktiviert. In der ersten wurde der Lehm in Wasser vor-
aktiviert und in der zweiten die Aktivierung mit einer geh6rig6n Dosis Zement be-
endet. Das beschriebene Verfahren  r die Injektion entsprach der Anforderung,
nicht den Damm zu injizieren, sondern die Hdhlen zu verfi llen. Auf die
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Hehleninjektion der Sohle wurde aus Befilrchtungen vor der Kolmation des
Dranagesystems verzichtet.
Im Durchschnitt wurden auf beiden B6schungen ca. 200 Bohdocher pro km
Kanalliinge injiziert, wobei nur 2,1 % der L8cher keinen Verbrauch aufwies (keine
H6hlen). Das ist bei der angewandten Suchmethode 038schungsbeklopfen) ver-
haltnismdBig wenig. Von den injizierten Bohrlachern (H6hlen) befanden sich ca.
43 % im der Zone der Wasserstandsschwankungen im Kanal, d.h. in einem
Bereich uber ca. 5 m der Kanalbdschung. Der durchschnittliche Verbrauch der
Injektionsmischung pro Bohrloch betrug rund 100 Liter. Der Erfolg der
durchgefuhrten H6hleninjektion unter der Betondichtung wurde durch
Kontrollschrammen uberprtift und nachgewiesen. Uber das AusmaB der inj izierten
Hbhlen gibt der wirksame Injektionsradius Auskunft, der sich zwischen 40 bis 400
cm bewegte. Nach AbschluB der durchgeilirten Sanierungsarbeiten reduzierte
sich die Durchsickerung durch die Dammk6rper betrdchtlich, was uber eine
verhaltnismaBig lange Zeit von 10 bis 15 Jahren anhielt. Bei wiederholten
Revisionen einiger Kaskaden wurde eine groBe Menge neuer Beschlidigungen der
Betondichtung festgestellt, wobei die sanierten Beschadigungen an den injizierten
Stellen einen verhaltnismii.Big stabilisierten Zustand aufwiesen. Die Sanierung der
Beschadigungen auf den AbfluBkantilen war nicht auBerordentlich kompliziert,
weshalb sie hier nicht weiter erwahnt werden.
6 Die nach den Revisionen entstandenen Beschlidigungen an den Kaniilen
und die Sanierungsweise wilhrend des Betriebes
In den letzten 10 bis 15 Jahren begannen verhaltnismaBig intensive Durchsicke-
rungen durch die Dammk6rper der Zuleitungskantle. Manche fuhrten zu Sicker-
wasseraustritten vor allem in den Bereichen, bei denen die letzte Sanierung
langere Zeit zurackliegt bzw. wo der Grindung der Dammkarper nicht genagend
Aufmerksamkeit gewidmet wurde. Dies betrifft vor ailem die Kaskaden Krperany
- Sutally - Lipovec und Hritov - Mikdovi - Povaiski Bystrica. Diese
Durchsickerungen werden grundlich beobachtet, wobei besonderer Wert auf die
Feststellung der Entstehungsursachen gelegt wird. Mit unterschiedlichem Erfolg
wurden mehrere Reparaturen wahrend des Betriebes bei abgesenktem Wasserstand
durchgefuhrt (Bestreuen der beschiidigten Dilatationsfugen und der entstandenen
Risse mit Schlacke, Betonieren, Injektion u.5.). Der Erfolg dieser
Sanierungsarbeiten hing meist von der Richtigkeit der Ursachenidentifikation der
entstandenen Durchsickerungen ab. Trotz des Einsatzes von Tauchern und der
Einbeziehung von Hochschulmitarbeitern ist, wie einige mangelhafte Ergebnisse
der Sanierungsarbeiten bezeugen, die visuelle Feststellung der Durchsickerungs-
ursachen w hrend des Betriebes nicht genugend zuverliissig. Beschadigungen
unter der Betondichtung und im Dammkerper sind so nicht festzustellen. Wir ent-
schieden uns in einer Fachorganisation, eine Studie in Auftrag zu geben, die die
Ursachen der Schaden kliiren sowie Bestimmungsmethoden und Sanierungs-
entwirfe ausarbeiten sollte. Die Studie sollte am Beispiel eines konkreten Scha-
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densfalles am rechtsseitigen Damm des Zuleitungskanals Sutany am km 7,45
durchgefithrt werden, wo sich seit mehr als 6 Jahren im DammfuB eine konzen-
trierte Durchsickerung (Ausstrdmen) zeigt. Sie wird nach der Oberschreitung
eines bestimmten Wassemtandes im Kanal (ca. 50 cm unter dem maximalen Be-
triebsstand) aktiviert, wobei ihr maximaler Wei am Jahresende 1995 12 - 15 Vs
erreichte. Nach der Sanierung der wasserseitigen Betondichtung dieses Abschnitts
mittels Injektionen im Bereich der Wasserstandsschwankungen Ende 1995 und
Anfang 1996 wurde dieses Ausstrbmen auf 1,5 - 2,0 1/s verringert.
Im Rahmen der Forschungsarbeiten wurden verschiedene geophysikalische
Durchsickerungsmessungen durchgefOhrt, die auf dem erhahten Filtrationspo-
tential an der Stelle der Durchsickerungen und der Vertinderung der Widerstands-
parameter des Dammkdrpermaterials beim maximalen Betriebsstand im Kanal
basieren. Es wurde die symmetrische Widerstandsprofilierung (SWP) mit meh-
reren Tiefemeichweiten und die spontane Polarisation (SP) in der Modifikation
der Potentialmessungen angewandt. Insgesamt wurden mit der SWP Messungen in
1198 Punkten und mit der SP in 500 Punkten im Dammk8rper und wasserseitig
des Damms in einem Abschnitt von 200 m Lange (120 m uber und 80 m unter der
Austrittstelle) durchgefahrt. Nach der Auswertung dieser Messungen wurden die
Durchsickerungsstellen in horizontaler Richtung lokalisiert. Fur die vertikale Be-
grenzung des Horizonts wurden drei Kernbohrungen mit Entnahme von 19 Probe-
stucken realisiert. Daraus wurden durch Laboranalysen die Durchliissigkeitsbei-
werte des Dammaterials festgestellt.
Im Rahmen der Forschungsarbeiten wurde auch die Beschaffenheit der Beton-
dichtung uberpraft. Zu diesem Zweck wurden Kernbohrungen an 6 ausgewithlten
Stellen in der Zone von der oberen Dichtungskante bis zum minimalen Betriebs-
stand entnommen. Die Bohrungsstellen wurden anhand der Ergebnisse der
Durchsickerungsmessungen festgelegt. Der Durchmesser der Kernbohrung betrug
20 cm bei einer Dichtungsdicke von 20 cm. Die Offnungen in der Betondichtung
wurden nach der Bohrung sofort wieder mit Beton ausgebessert. An den ent-
nommenen Probestucken der Betondichtung wurden die Wasserdichtigkeits-
prufung und die Druckprobe durchgeftihrt. Auf Grund der Prafergebnisse wurde
festgestellt, daB die Wasserdichtigkeit der Betondichtung den Kriterien ftir
wasserbautichen Beton V8 entspricht. Die Festigkeit der Betondichtung bewegte
sich in Grenzen von 22,1 bis 44,2 MPa. Die Prufungen bestatigten, daB did Risse
in der Betondichtung durch wechselnde Eisdruck- (im Winterbetrieb) bzw.
Biegezugbelastung verursacht werden. Auf die Beschaffenheit der Betondichtung
haben verhaltnism :Big groBe Temperaturdifferenzen (Winter und Sommer)
negativen EinfluB, vor allem im Bereich der Risse, daruber hinaus auch Wurzeln.
Die Ergebnisse der Untersuchungen indizieren Durchsickerungen aus dem Kanal
in den rechtsseitigen Damm im Bereich des maximaten und minimalen Wasser-
stands. Anhand dieser Ergebnisse und der Auswertung der durchgefithrten
Sanierungsarbeiten wurden vom Bearbeiter der Studie Sanierungsmethoden
(Alternativen) far den untersuchten Schaden am AbfluBkanal Sutany entworfen,
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die auch an anderen Stellen anwendbar sein sollten. Die erste Alternative (sog.
Spar- oder auch „klassische" Alternative) besteht aus der Sanierung der
Dilatationsfugen, der Risse und der durch Flitchenzerfall beschadigten Stellen der
Betondichtung in Abschnitten von 4,5 - 5,0 m Breite (ausgehend von der oberen
Kante der Betondichtung) und der Sanierung der Hahlen unter der Betondichtung.
Das Arbeitsverfahren bei dieser Alternative besteht aus der grundlichen Reinigung
der Dichtungsoberflitche (durch Druckwasser oder mechanische Reinigung) von
Ablagemngen und Wurzein, der Risse (Ausweitung und Reinigung von
Uberresten der Betondichtung) und der Dilatationsfugen (Beseitigung des
Zementmartels bis an die Gummidichtung und Reinigung) und nachfolgender
Ausfitllung mit geeigneter Expansionsdichtungsmasse. An den Stellen gruBeren
Flitchenzerfalls wird die Dichtung beseitigt und durch neue ersetzt. Die festge-
stellten Hahlen unter der Betondichtung werden bei niedrigem Druck mit geeig-
neter Ausftillmasse verpreBt, ohne dabei den Dammk6rper zu injizieren. Diese
Alternative ist im wesentlichen die gleiche wie bei der Kanalrevision, nur werden
die einzelnen Arbeitsleistungen auf h6herem technischen Niveau durchgefilhrt.
Die zweite, sog. „Flachenalternative" besteht aus der Oberdeckung der gesamten
beschadigten Flache (Streifen) der Betondichtung mit einer neuen Dich-
tungskonstruktion. Folgende Varianten sind dafir vorgesehen:
. eine Dichtungskonstruktion auf Basis der undurchlissigen synthetischen Geo-
kompositfolie;
. Hydroisolationsmembranen aus modifizierten Asphaltplast;
. aufgetragene Membranen als oberfliichige Dichtungsschicht und
. Zementbetone.
Die angefithrten Konstruktionen unterscheiden sich voneinander nicht nur in den
Materialien, sondern auch in den Arbeitsvorglingen (einige kann man auch unter
Wasser realisieren), in der Qualitatsgarantie und den Kosten. Auch bei der An-
wendung dieser zweiten Alternative empfehlen die Bearbeiter der Studie, die
H6hlen unter der bestehenden beschidigten Betondichtung mit·der Injektion zu
sanieren (ausfullen), obwohl dies bei einigen entworfenen Varianten nicht
erforderlich ist. (Sie passen sich eventuellen Deformationen der bestehenden
Betondichtung an.) Obwohl einige Varianten auch unter Wasser realisiert werden
k8nnen, ist es aus 6konomischen Granden gunstiger, sie bei abgesenktem
Wasserstand im Kanal bzw. bei v6lliger Entleerung auszufahren.
7 SchluBfolgerungen
Nach der grundlichen Auswertung der in der Studie vorgeschlagenen Sanierungs-
varianten far den rechtsseitigen Damm des AbfluBkanals Sucany (km 7,450)
wurde die Flachensanierung dieses Bereichs auf der Basis der Hydroisolations-
membranen aus modifizierten Asphaltplast empfohlen. Uber die Ergebnisse dieser
Sanierung bzw. uber andere Sanierungsarten der Betondichtung an anderen Stellen
werden wir in Zukunft informieren.
135
 tlf)1 HYDROPROJEKTINGENIEURGESELLSCHAFT









Telefon: (0361) 4 37 6-0
Telefax: (0361) 4 37 6405
e-mail: 100726.1461@CompuServe.com
Buros in: Berlin, Blankenburg, Dresden,
Erfurt, Potsdam und Rostock
Planung und Consulting
fur umweltgerechten Wasserbau
Dr.- Ing. K. Girod, (D)
Hydroprojekt Ingenieurgesellschaft mbH Buro Dresden
Dr.- Ing. K. Dybek, (D)
Landestalsperrenverwaltung des Freistaates Sachsen, Pima
Sanierungsbedarf zur Erhaltung wasserbaulicher Anlagen an Gewiissern
1. Ordnung in Sachsen
1 Einleitang
Anlagen des Wasserbaus in FlieBgewassern haben wesentliche Funktionen far
Mensch und Umwelt zu erkllen, wie z.B. Hochwasserschutz, Wasserentnahme,
Energiegewinnung und Erosionsschutz. Aufgrund ihres z.T. sehr langen Bestandes
sind sie zum umweltbestimmenden Faktor im zugehurigen FlieBgewAsserabschnitt
geworden und sichern naturlich entstandene Biotope und Landschaftsbestandteile.
Die Unterhaltung und bautiche Sicherung dieser Anlagen hat deshalb groBe Be-
deutung for Mensch und Natur.
Die Landestalsperrenverwaltung (LTV) des Freistaates Sachsen hat deshalb An-
fang 1996 der Hydroprojekt Ingenieurgesellschaft mbH (HPI), Buro Dresden, den
Auftrag erteilt, eine Zustandsbewertung und Gefahrenabschatzung fir landesei-
gene Anlagen des Wasserbaus in FlieBgewassern 1. Ordnung durchzufahren. Zu-
satzlich sollten verfligbare Informationen zu Fremdanlagen recherchiert werden.
Der Beitrag stellt eine Zusammenfassung der im Februar 1997 fertiggestellten
Studie dar.
Ziele der Bearbeitung waren:
- Feststellung des Zustandes (baulich, ausrustungstechnisch, elektro- technisch),
- Einschatzung der von den Anlagen ausgehenden potentiellen Gefahren far
Menschen, Wohnanlagen, Industrie, Verkehr, Natur- und Baudenkmale usw.,
- Feststellungen zur Nutzung,
- Angabe von Schatzkosten und Sanierungsvorschlagen fik Antagen mit sehr
schlechtem oder unzureichendem Zustand,
- Ermittlung der Prioritaten far Sanierung in Abhtingigkeit vom Zustand, dem
Gefahrenpotential und der Nutzung.
2 FlieDgewlisser 1. 01·dnung in Sachsen
Im Freistaat Sachsen gibt es 90 FlieBgewasser erster Ordnung mit einer Gesamt-
gewasserl3nge von 2973 km und 24 zugeordnete Flutgraben, Flutrinnen, Umfluter
usw., die im Sachsischen Wassergesetz [1] ausgewiesen sind. Eine Obersicht der
Lage der FlieBgewasser ist aus Bild 1 ersichtlich. Die Unterhaltang der FlieBge-
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wiisser erfolgt durch 12 FluBmeistereien (siehe Bild 1), die den sechs Talspe ren-
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Die von der LTV vorgelegte Bestandsaufnahme [2] und die von HPI durchgeftihr-
ten Ermittlungen ergeben eine Gesamtzahl von 1.163 Anlagen.
In dieser Zabl sind die Deiche und Deichbauwerke der Elbe, die in den Kompe-
tenzbereich der LTV fallen, enthalten. Die recherchierte Anzahl der Fremdanlagen
betragt 583, die tatitichliche Zahl wird bei uber 600 liegen.
Unter dem Begriff „Anlagen des Wasserbaus" werden die in Tabelle 1 genannten
Bauwerksarten zusammengefaBt.
Tab. 1: Kurzbezeichnung, Anzahlund Bezeiclmung der Bauwerksarten
3 Grundlagen der Bearbeitung
Grundlage der Bearbeitung war das Gutachten zur Bewertung der landeseigenen
wasserbaulichen Anlagen in Gewassern 1. Ordnung [2]. In diesem Gutachten sind
fiir die in Tab. 1 benannten Bauwerksarten (auBer Sohlbefestigungen) alle wasser-
baulichen Anlagen mit Nennung allgemeiner Angaben erfaBt.
In der ersten Arbeitsetappe erfolgte die Erarbeitung von Frageb6gen
unter Berucksichtigung der far die einzelnen Bauwerksarten zutreffenden DIN-
Vorschriften und DVWK-Merkbliitter. Die Frageb8gen wurden so vorbereitet, daB
gesonderte Eintragungen zur Nutzung, zum Zustand, zur Belastung und zu poten-
tiellen Gefahren m6glich waren. Diese Fragebagen standen filr die Erfassung als
Datei oder Formblatt zur Verfugung.
Die zweite Arb eits etappe diente der Erfassung alter Daten auf der
Grundlage der in den FluBmeistereien vorliegenden Unterlagen und von Ortsbe-
sichtigungen ausgewahlter Anlagen.
Kurz- Ar,7 41 Bauwerksart Bemerkungen
bez.
DE 376 Deiche Gesamt13nge
618,4 km
DB 219 Deichbauwerke Siele, Scharten
WE 188 Wehre
SW 172 Sohlenbauwerke Absturze, Gleiten,
Rampen, Grund-
schwellen
SB 135 Sohlbefestigungen einschlieBlich be-
festigter Baschungen
DU 16 Duker
KB 34 Kunstliche Einschnittbuschungen bei Flutern und
FluBverlegungen





In der dritten Arbeitsetappe erfolgte die Bearbeitung der erfaBten
Daten, die Aufteilung der Anlagen in verschiedene Zustandskategorien und die
Ableitung eines Punktesystems zur Ermittlung von Rangfolgen des Zustandes und
der Sanierungsprioritaten.
Gemeinsam mit den FluBmeistern wurden in einer vierten Arbeitsetap-
p e Vorschlige flir die Sanierung von Anlagen der Zustandkategorien "sehr
schlecht" und "unzureichend" erarbeitet. Fur diese Anlagen war die Angabe von
geschatzten Sanierungskosten erforderlich.




Das Bewertungssystem beruht auf
- einer Einschlitzung des bautichen, ausrustungs- und elektrotechnischen
Zustandes der Anlagenteile,
- der Feststellung der gegenwlirtigen oder zukunftigen Nutzung,








Bild 2: Bewertungssystem zur Festlegung
von Sanierungsprioritaten
Auf der Grundlage von Punktbewertun-
gen 18:Bt sich feststellen, wie sich Priori-
men fiir die Sanierung von Anlagen un-
ter Berticksichtigung des Zustandes, der
G
Nutzung und des Gefahrenpotentials
e
f unterscheiden. Gewahlt wurde die aus
Bild 2 ersichtliche Beziehung (1).
h Aus der Multiplikation der Punkle far
r Zustand, Nutzung und potentiellen Ge-
e fahren ergibt sich die Prioritatszahl P.
ri
Die Zuordnung von Bauwerken zu be-
stimmten potentiellen Gefahren ist aus
der Literatur bekannt und wird z.B.. far
Talsperren in [3] vorgeschlagen. In [4]
 
wird ein Prioritiitenplan zur Sanierung
von 17 alten algerischen Talsperren vor-
gestellt, der auf der Grundlage von Ein-
1) schiitzungen des Bauzustandes und der
potentiellen Gefahren bei angenomme-














Das for die wasserbaulichen Anlagen Sachsens entwickelte Bewertungssystem
icann nicht mit dem monetaren Konzept einer Kosten-Nutzen-Analyse, wie es z.B.
in [5] behandelt wird, gleichgesetzt werden. Das ergibt sich allein aus der Anzahl
von 1163 Anlagen, die in die Untersuchung einbezogen werden muBten. Wegen
der notwendigen Abschiitzungen zu den potentiellen Gefahren und der nicht voll-
standig auszuschlieBenden Subjektivitat bei der Zustandseinschatzung sind die
ermittelten Rangfolgen als Orientierung zu betrachten. Fur endgultige Entschei-
dungen zur Durchfilhrung und zum Umfang ganz bestimmter Sanierungsvorhaben
miissen u.U weitere Entscheidungskriterien herangezogen werden (z.B. politische
und finanzielle). AuBerdem ist die Durchfahrung einer monetaren Kosten-Nutzen-
Analyse entsprechend [5] sinnvoll.
4.2 Zustandsbewertung
Fur die Zustandsbewertung wurden die in Bild 3 dargestellten Kategorien festge-
legt. Die Zuordnung zu den Kategorien erfolgte durch Einschatzung des Bau- und
Ausrustungszustandes und der Funktionssicherheit und durch Berucksichtigung
des Umfanges von Schaden und Zerstdrungen entsprechend den in Bild 3 ge-
nannten Kriterien.
Die Zuordnung des Bauwerkes zur entsprechenden Kategorie erfolgte, wenn min-
destens ein Bau- oder Ausrustungsteil den Kriterien entsprach. Die Einordnung
einer Anlage in die Kategorien "sehr schlecht" bis "ausreichend" ist deshalb nicht
in jedem Falle gleichbedeutend mit ihrem Gesamtzustand. Dieses Verfahren
wurde gewahlt, weil die Zuverliissigkeit einer Anlage durch den Zustand ihrer
Bau- und Ausrustungsteile bestimmt wird.
Einbezogen wurden wesentliche Bestandteile der Bauwerke wie z.B. ·bei Wehren
Grandung, Untergrundabdichtung, Wehrkarper, Nebenbauwerke, WehrverschluB,NotverschluB, Entnahmeeinrichtung und Spuleinrichtung. In Abhangigkeit der
Bedeutung der Anlagenteile Gr die Bauwerksart und der Zustandskategorie wur-
den nach einem far die einzelnen Bauwerksarten vergleichbarem System, das bei-
spielhaft for Deiche aus Tabelle 2 ersichtlich ist, Punkte vergeben.
Die Gesamtpunktzahl Z geht in Gleichung (1) zur Ermittlung der Prioritatszahl ftir
"sehr schlechte" und "unzureichende" Anlagen ein. Im Ergebnis der Zustandsbe-
wertung konnten auf dieser Basis Listen mit Rangfolgen des Zustandes von An-
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baschung auf Abflu B
Wahltiere
Zustandsbeurteilung




z.T.: 50 ja: 100
stark Gefahrdung
Tab. 2: Punktsystem Zustand fit Deiche
4,3 Nutzungsbewertung
Es erfolgten Feststellungen zur gegenwartigen und zukunftigen Nutzung und zu
einzelnen Nutzungsfunktionen der Anlagen wie z.B. Hochwasserschutz, Hoch-
wasserregulierung, Wasserentnahme, Energiegewinnung, Speisung von Gewas
sern und Sohisicherung. Je nach Bedeutung der Nutzungsfunktionen wurden nach
einem ftir die Bauwerksarten vergleichbaren System Punkte fUr die Anlagen ver-
geben. Die Gesamtpunktzahl N je Anlage wurde in Gleichung (1) zur Ermittlung
der Prioritatszahl fur "sehr schlechte" und "unzureichende" Anlagen eingesetzt.
4.4 Gefaltrenabschiltzung
Die Abschiitzung potentieller Gefahren, die von den Anlagen ausgehen, wurde un-
abhangig vom gegenwartigen Bau-, Ausrustungs- und Bedienungszustand vorge-
nommen. Der Begriff potentielle Gefahr bezieht sich damit ausschlieBlich auf
Risiken, die mit der Errichtung eines Wasserbauwerkes eingegangen werden.
Die Abschatzung der Gefahren erfolgte far die Annahme des Versagens von Tei-
len oder der gesamten wasserbaulichen Anlage. Fur die einzelnen Bauwerksarten
wurden bestimmte Versagensszenarien in die Abschatzung einbezogen, wie z.B.
Bruch von Deichen, Funktionsversagen von Deichsielen und -scharten, Durch-
bruch oder Funktionsversagen von Wehren.
1 25 55 80
1 30 70 100
1 15 35 50
1 10 20 30
30 70 100
1 25 55 80
1 5 10 20
5 10 20
1 5 10 20
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Grundlage waren die verfugbaren Angaben zu Hochwasserabflussen und Wasser-
stiinden, die Erfahrungen und Erkenntnisse der FluBmeister zu vorangegangenen
Hochwasserereignissen, Pltine im MaBstab 1:25.000 und 1:10.000 und verfUgbare
FluBkarten.
Fur die untersuchten Anlagen wurden die potentiellen Gefahren, die far Haupt-
und Nebenobjekte bestehen, nach den Kategorien "hoch", "mittel", "klein" und
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Bild 4: Gefahrenabschatzung - Gefahrdungsobjekte,
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Die Abschatzung von Kategorien potentieller Gefahren erfolgte nach einheitlichen
Kriterien. Z.B. erfolgte die Ermittlung der  r Menschen zutreffenden Kategorie
durch die Kombination des bekannten HW-Abflusses mit der Anzahl betroffener
Einwohner. Neben der Gr6Be des HW-Ab usses waren weitere Kriterien die Be-
deutung von Verkehrsanlagen, die Gr6Be und Bebauung betroffener Landwirt-
schaftsilachen und die Uberflutungsdauer. Das Prinzip der Ermittlung ist am Bei-
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Je nach Kategorie der potentiellen Gefahren und der Bedeutung der Haupt- und
Nebenobjekte wurden nach einem einheitlichem System Punkte vergeben. Gefahr
far Menschenleben wurde deutlich hdher bepunktet. Die Gesamtpunktzahl G je
Anlage wurde in Gleichung (1) zur Bestimmung der Prioritittszahl "sehr
schlechter" und "unzureichender" Anlagen verwendet
Um das Ergebnis der Gefahrenabschatzung zu straffen und um eine Maglichkeit
der Kombination mit den Zustandskategorien zu erhalten, wurden for die Anlagen
die Gefahrenpotentiale A bis D festgelegt (siehe Bild 4). Die Zuordnung der An-
lagen zum entsprechenden Gefahrenpotential gemiiB den Vorgaben in Bild 4 war
programmintern uber die vergebenen Punktsummen maglich.
4.5 Dringlichkeitsstufen fiir die Sanierung, Festlegung von Rangfolgen fiir die
Sanierung
Durch VerknCpfung der Zustandskategorie mit dem Gefahrenpotential kijnnen die
in Bild 6 zusammengestellten Dringlichkeitsstufen der Sanierung far wasserbau-
liche Anlagen bestimmt werden.







































Anlagen, deren Bauteile oder die insgesamt einen sehr schlechten oder unzurei-
chenden bautichen oder ausrustungstechnischen Zustand aufweisen und von denen
potentielle Gefahren ausgehen, erhalten die Dringlichkeitsstufen lA bis 28.
Anlagen, deren Bauteile oder die insgesamt einen sehr schlechten oder unzurei-
chenden baulichen oder ausrustungstechnischen Zustand aufweisen und von denen
keine potentiellen Gefahren ausgehen, erhalten die Dringlichkeitsstufen 3 und 4.
Die nach dem erlauterten System durchgefithrten Bewertungen gestatteten es,
Listen der Sanierungsprioritaten far die wasserbaulichen Anlagen der Kategorien
"sehr schlecht" und "unzureichend" und mit einer Zusammenfassung der beiden
Kategorien anzulegen. Die Rangfolge innerhalb der Listen wird uber die aus den
Punkten Er Zustand, Nutzung und Gefahren ermittelte Prioritatszahl gema!3
Gleichung (1) ermittelt:
P =Zx Nx G/ 1000 (1)
Fur Anlagen mit Gefahrenpotential D (Null Punkte) wird G= 1 gesetzt.
Far Anlagen ohne Nutzung (Null Punk[e) wirdN= 1 gesetzt.
5. Ergebnisse der Zustandsbewertung und Gefahrenabschiitzung
5.1 Zustandsbewertung
Gegenwttig gibt es die in Bild 7 dargestellte Anzahl von Antagen in den einzel-
nen Zustandskategorien. Fur nber ein Viertel alter Anlagen treffen die Kategorien
"sehr schlecht" und "unzureichend" zu. Sanierungsbedarf besteht damit far 309
Anlagen.
Zustand
alle Anlagen - 1163
6*82 * sehr schlecht
 unzurelchend
Bild 7: Aufteilung der










Setzt man die Zahlen sehr schlechter und unzureichender Anlagen der einzelnen
Bauwerksarten zu den entsprechenden Gesamtzahlen ins Verh3ltnis zei*t sich, daB
die Deiche mit Abstand an erster Stelle stehen (Bild 8). Von insgesamt 376 Dei-
chen mit einer Gesamtlange von 618,357 km sind 85 entweder ganz oder in
Teilabschnitten in die Kategorien "sehr schlecht" und "unzureichend" eingeordnet
worden. Die zugeh6rigen Deichliingen sind:
61,9 km "sehr schlecht" 10%
140,1 km "unzureichand" 22,7% .
Es ist zu beracksichtigen, daB Schaden an den Deichen nicht immer auf der gan-
zen Lange des entsprechenden Abschnittes zu verzeichnen sind.
Bei diesen Vergleichen ist auBerdem der Anteil der Bauwerkstypen an der Ge-
samtzahl in Rechnung zu stellen. Mit 32% stellen die Deiche die gr6Bte Einzelan-
zahl bei den Bauwerksarten dar.
Zustandskategorien
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Anzahl
Bild 8: Anteile der Bauwerksarten in den Kategorien
"sehr schiecht" und "unzureichend" an der Gesamtanlagenzahl
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Innerhalb der einzelnen Bauwerksarten ergeben sich die Anteile sehr schlechter
und unzureichender Anlagen entsprechend Bild 9. Es wird sichtbar, daB besonders
bei Dukern, Sohlbefestigungen und Sohlenbauwerken ein hoher Anteil von Anla-
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Bild 9: Anteile sehr schlechter und
unzureichender Anlagen innerhalb der Bauwerksarten
Zur Analyse der Schadensarten wurden die Angaben "sehr schlecht" und "unzurei-
chend" far einzelne Bau- und Ausrustungsteile von Deichen, Wehren, Sohlenbau-
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Tab. 4: Wesentlichste Schadensarten an Wehren der Zustandskategorie
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Es ist zu erkennen, daB bei den Bauwerksarten Wehre, Sohlenbauwerke und Siele
in groBem Umfang Sanierungen des Naturstein- oder Klinkermauerwerkes erfor-
derlich sind.
5.2 Gefahrenabschiitzung
Die Autteilung aller Anlagen nach den definierten Gefahrenpotentialen ist aus
Bild 10 ersichtlich. Von 308 Anlagen, das sind rd. 27 %, gehen potentielle Gefah-
ren aus, die dem Gefahrenpotential A zuzuordnen sind und von 268 Anlagen, das
sind rd. 23%, gehen potentielle Gefahren aus, die dem Gefahrenpotential B zuzu-
ordnen sind. Damit bestehen bei der Htilfte alter wasserbaulichen Anlagen in
Sachsen hohe und mittlere potentielle Gefahren far die untersuchten Gruppen wie
Menschen, Wohnanlagen, Industrie, Verkehr.















mittel, bis 4 x hoch
klein, bis 4 x mittel
keine
untergeordnete Anlagen
















Bild 11: Anteile der Bauwerksarten an den Gefahrenpotentialen A und B
Von besonderer Bedeutung sind die potentiellen Gefahren, die von wasserbauli-
chen Anlagen far Menschen ausgehen. Bild 12 zeigt die Anteile der Kategorien
potentieller Gefahren far Menschen. Bei einem Viertel der Anlagen, das sind 291,
bestehen hohe und mittlere potentielle Gefahren. Diese Zahl verdeutlicht, daB der
Unterhaltung und Sanierung wasserbaulicher Anlagen in Sachsen groBe Aufmerk-
samkeit gewidmet werden muB.
Untersucht man die potentiellen Gefahren filr Menschen, Kategorie"hoch" far die
Bauwerksarten (Bild 12), stehen die Deiche erwartungsgemiiB an der Spitze. Dabei
ist wiederum zu berucksichtigen, daB die Deiche die Gruppe mit der gr6Bten An-
zahl sind.
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Bild 12: Potentielle Gefahren far Menschen
5.3 Dringlichkeitsstufen der Sanierung
Sanierungsbedarf besteht far 309 Anlagen. Die Aufteilung dieser Anlagen in die
Dringlichkeitsstufen der Sanierung ist aus Bild 13 ersichtlich.
Unmittelbarer Handlungsbedarf besteht bei Anlagen mit. der Dringlichkeitsstufe
lA.
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309 Anlagen
 5,2,2%%,tiM. Klairung Elgentum.
Bild13: Aufteilung in Dringlichkeitsstufen der Sanierung






- 1 Kunstliche Einschnittbaschung.
Anlagen dieser Gruppe sind z.B. der linke Elbedeich zwischen der Brlicke Hafen-
ausfahrt Torgau und der Deichuberfahrt LoBwig, das Untere Elsterwehr in Leip-
zig, die Sohlgleiten 1 bis 5 der G6tzsch in Ellefeld (Vogtland), die Ufersicherung
an der Bahnstrecke Chemnitz-Rochlitz an der Chemnitz, der Duker Spohla im
Hoyerswerdaer Schwarzwasser und die B8schungsrutschung an der Verlegungs-














Fur Anlagen der Zustandskategorien "sehr schlecht" und "unzureichend" wurden
Sanierungsvorschlage erarbeitet, die zur Einschiitzung der Sanierungskosten her-
angezogen wurden. Grundlagen far diese Einschiitzung waren Kostenschiitzungen
durch HPI, Angaben in Studien oder Projekten und das Wasserbauprogramm der
Landestalsperrenverwaltung.
Die Kostenschiitzung erfolgte durch
- Grobmassenermittlung,
- Anwendung von Marktmittelpreisen,
- Einrechnung von Kosten far Baustelleneinrichtung, Planung, Bauleitung, Pach-
ten und Rekultivierung von Flachen for Zwischenlager und Baustelleneinrich-
tung,
- Zuschlage Br nicht erfaBte Leistungen,
- Bericksichtigung der Mehrwertsteuer in Hdhe von 15%.
Bei den verwendeten Marktmittelpreisen kann es im Vergleich zu Angeboten be-
trachtliche Abweichungen nach oben und unten geben. Gegenuber den ermittelten
Schatzkosten k6nnen deshalb graBere Abweichungen aultreten.
Die Gesamtkosten zur Sanierung von Anlagen der Zustandskategorien "sehr
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Ausgehend von den erarbeiteten Prioritatenlisten sind far diejeweils 50 ersten An-
lagen der Zustandskategorien "sehr scblecht" und "unzureichend" folgende Sanie-
rungskosten erforderlich:
sehr schlecht rd. 43,3 Mill. DM
unzureichend rd. 45,6 Mill. DM.
Mit diesen Mitteln lassen sich aber nur etwa 1 /3 der erforderlichen Anlagen sanie-
ren.
Analysiert man den Mittelbedarf nach dem Gesichtspunkt der potentiellen Gefah-
ren ist far die Sanierung von Anlagen mit dem hachsten Gefahrenpotential (lA
und 2A) eine Summe von 95,4 Mio. DM erfodertich.
Die Aufteilung der Summe auf die einzelnen Bauwerksarten ist aus Tabelle 7 er-
sichtlich. Fur die Dringlichkeitsstufen lA und 2A ergeben sich folgende Anteile:
lA 43 Anlagen 39 Mio. DM
2A 65 Anlagen 56,4 Mio. DM.










Anzahl Kosten in Mio. DM
Tabelle 7: Dringlichkeitsstufen lA und 2A - Bauwerksarten
Ein weiterer entscheidender Gesichtspunkt sind die potentiellen Gefahren far
Menschen, die von wasserbautichen Antagen ausgehen. Hohe potentielle Gefahren
far Menschen bei Anlagen, die in einem ausreichendem oder guten Zustand sind,
stellen kein oder nur ein sehr kleines Risiko dar. Bei Anlagen, deren Elemente der
Zustandskategorie "sehr schlecht" oder "unzureichend" zugeordnet werden mus-













Um dieses akute Sicherheitsrisiko bei Anlagen des Wasserbaus in FlieBgewlissern
Sachsens zu beseitigen, mussen gegenwartig rd. 48,6 Mill. DM aufgewendet
werden.
Unter Berucksichtigung der zeitlichen Streckung der Mittelbereitstellung werden
durch weitere Schadenszunahmen die genannten Summen jedoch h6her liegen.
6 Zusammenfassung, SchluBfolgerungen
Mit der durchgefalirten Zustandsbewertung und Gefahrenabschatzung war es
m6glich, einen Uberblick uber den Gesamtzustand wasserbauticher Anlagen in
FlieBgewhssern 1. Ordnung zu erhalten, die in die Verantwortung des Freistaates
Sachsen fallen. Dabei kam es in erster Linie darauf an, die Gr88enordnung be-
stimmter Kategorien des Zustandes zu ermitteln. Wegen der groBen Zabl von An-
lagen und der begrenzten Bearbeitungszeit muBte von Abschiitzungen ausgegan-
gen werden. Trotz Vorgabe von einheitlichen Kriterien konnten subjektive Fakto-
ren bei der Zustandsbewertung nicht vollstandig ausgeschlossen werden. Die er-
mittelten GraBenordnungen sind jedoch zuverlassig. Danach sind uber 25% der
wasserbaulichen Anlagen, die dem Freistaat Sachsen geh6ren, sanierungs-
bed rftig.
Ein wesentliches Ergebnis der durchgeflihrten Arbeiten ist die Abschatzung des
fiir die Sanierungen notwendigen Finanzbedarfs, der insgesamt rd. 154 Mio. DM
betragt. Durch die Zuordnung der Anlagen zu bestimmten Zustandskategorien und
Gefahrenpotentialen ist es maglich, den Finanzbedarf im Hinblick auf bestimmte
Schwerpunkle anzugeben. Die Beispiele zeigen, daB unabhangig von der jeweili-
gen Betrachtungsweise erhebliche Mittel durch den Freistaat Saehsen aufzuwen-
den sind, um wasserbautiche Anlagen in einen Zustand zu versetzen, mit dem sie
in der Lage sind, Gefahren far Mensch und Umwelt mit der gebotenen Sicherheit
abzuwehren.
Bei den genannten Summen ist zu beachten, daB bei verzagerter Mittelbereitstel-
lung durch Anwachsen der Schaden eine Erhahung des Sanierungsumfanges die
Folge ist.
Die vorgenommene Gefahrenabschatzung hat gezeigt, daB von der Halfte der An-
lagen hohe und mittlere potentielle Gefahren ausgehen. Bei 25% aller Anlagen
bestehen hohe und mittlere potentielle Gefahren far Menschen. Bei Anlagen, die
insgesamt oder in Teilen in einem sehr schlechten oder unzureichenden bau- und
ausrustungstechnischen Zustand sind, stellen hohe potentielle Gefahren far Men-
schen ein groBes Sicherheitsrisiko dar. Daraus wird deutlich, daB der Unterhaltung
und gg£ Sanierung wasserbaulicher Anlagen in Sachsen groBe Aufmerksamkeit
gewidmet werden muB.
Die Prioritat der Sanierung wurde unter Berucksichtigung des Zustandes, der Nut-
zung und des Gefahrenpotentials far die einzelnen Anlagen nach einem
einheitlichen Prinzip festgelegt. Die Einordnung der zu sanierenden Anlagen er-
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folgte in sechs Dringlichkeitsstufen. Fur die Stufe 1 A (sehr schlechter Zustand bei
h6chstem Gefahrenpotential) wurden 43 Anlagen ermittelt. Wegen der notwendi-
gen Abschiitzungen und den nicht vollstandig auszuschlieBenden subjektiven
Faktoren kann es fiir einzelne Anlagen zu Veranderungen in der Prioritat kommen.
AuBerdem k6nnen weitere Kriterien far die Prioritat von Bedeutung sein, die nicht
berucksichtigt werden konnten, wie z.B. politische und finanzielle. Die vorgeleg-
ten Prioritaten gehen bei der Landestalsperrenverwaltung in das jahrlich
fortzuschreibende Wasserbauprogramm ein.
Das umfangreiche Datenmaterial wurde so aufbereitet, daB die Arbeiten zur Zu-
standsbewertung und Gefahrenabschatzung wasserbaulicher Anlagen Sachsens
mit der notwendigen Laufendhaltung fortgesetzt werden kiSnnen.
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Ing. E Rigo, (SK)
Povodie Hrong §.9, Banski Bystrica
Sanierung des Dammkdrpers der Talsperre Hriiiovi und ihr EinfluB auf den
Betrieb
1 Einleitung
Seit der Fertigstellung und Inbetriebnahme der Talspeire Hrinovi im Jahre 1966
zieht sie immer wieder die Aufmerksamkeit der Wasserwirtschaftler sowie der
Fachleute auf dem Gebiet des Dammbaus auf sich. Das besondere Interesse der
Wasserwirtschaftler beruht nicht auf der auBergew6hnlichen technischen Li sung
des Dammkbrpers, sondern es hangt mit den Problemen zusammen, die wahrend
des ersten Fullens des Stauraums und spiiter bei jedem Versuch, den Stauraum bis
zum hachsten Betriebsstand zu fillen, entstanden sind. Der zwanzig Jahre
andauernde Betrieb der Talsperre bei einem um 5,6 m erniedrigten Wasserstand
und erfolglose Versuche, die festgestellten Beschadigungen im Damm zu
beseitigen, wurden durch die Sanierung des Dammk6rpes abgeschlossen.
Bevor ich auf den Umfang, die Art und Weise der Sanierungsarbeiten sowie den
erzielten Erfolg eingehe, mt chte ich die Grundangaben der Talsperre sowie ihren
Zweck vorstellen und auf die spiiter festgestellten, beim Aufbau entstandenen
Fehler hinweisen.
2 Zweck der Talsperre und die Grundparameter
Die Entwicklung der mittelslowakischen Region in den 60er Jahren und die
erhdhten Anforderungen an die Trinkwasserversorgung for die Gruppenwasserver-
sorgungsanlage Hrinovi Ludenec Fil'akovo (HLF) hatten den Aufbau der Tal-
sperre Hrihova am Bach Slatina bei FluBkilometer 41,1 mit einem Einzugsgebiet
von 70,8 km2 bis zum Dammprofil zur Folge. Die morphologischen Verhaltnisse
des Slatina-Tals und die Ergebnisse der geologischen Erkundung waren
entscheidend flir die Wahl eines Steindamms mit einer schragen Lehmdichtung.
Mit den Arbeiten wurde 1960 begonnen. Der Bauverlauf wurde durch
Veranderungen des Dammquerprofils beeintrachtigt, die daraus resultierten, da13
nicht genug geeignetes Steinmaterial far den Damm vor Ort vorhanden war.
Entgegen den ursprunglichen Ergebnissen der geologischen Erkundung entsprach
das Material aus den lokalen Fundstatten nicht den Projekterfordemissen, und
zwar weder far den Schuttstoff des Sttitzk8rpers noch for die Lehmdichtung.
Weitere Probleme wiihrend des Bauverlaufs entstanden durch den Transport des
Kiessandes mit den erforderlichen Fraktionen aus einer Entfernung von 350 km,
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des Stutzkarpers und der Lehmdichtung kam. Alle diese Tatsachen hatten, wie
sich spater herausstellte, einen bedeutenden EinfluB auf die Schiden an der
Stauanlage.
3 Grundparameter der Talsperre
- Trinkwasserversorgung 4001/s
- Gesamtvolumen der Aniage 7,3 Mio. m'
- H6henkote des maximalen Betriebsstands 565,20 m ONN
Das Sperrbauwerk der Stauanlage besteht aus einem Erddamm von 248 m Lange
mit einer Kronenbreite von 6,0 m und einer Hdhe von 41,5 m. Es wurde aus
Steinen mit teilweise lehmigem Material geschuttet und besitzt eine schriige
wasserseitige, im oberen Teit vertikale Dichtung. In der Dammsohle des lehmigen
Dichtungskerns befindet sich ein Injektionsgang. Das Dammauflager ist durch
Injektionsschleier abgedichtet (Bild 1). Die Betriebsanlagen der gesamten
Talsperre bestehen aus dem GrundablaB, einer Entnahmevorrichtung und einem
Uberfall mit Absturz und Tosbecken.
Der GrundablaB ist mit drei Verschlussen ausgestattet: einem Tafel-, einem Kegel-
und einem AuslaB-VerdusungsverschluB. Der Maschinenraum der Verschlusse
befindet sich unter dem Entnahmeturm, der drei Horizonte hat, von denen sich der
h8chste auf der Kote 548,60 m u NN befindet. Die Hochwasserentlastungsanlage
ist mit einer Klappe von 12 m Breite und 2,3 m H6he ausgerustet. Die
Oberfallkapazitat betragt 85 m /s.
4 Beschreibung der Besehiidigungen wiihrend des Betriebes der Talsperre
Der Bau der Talsperre dauerte fUnf Jahre. Im September 1965 wurde sie in
Probebetrieb genommen. Der damalige Betreiber fallte die Anlage'unbegreiflich
schnell, die Fullgeschwindigkeit betrug 1-2 m/Tag. Die Durchsickerung des
Dammkerpers nahm zu. Im Februar 1966 wurden Werte von 3,8 1/s bei einem
Fullstand von 560,00 m 0 NN gemessen.
Bei dem ersten Schadenfall im April 1966, als die Durchsickerung von 5,5 1/s auf
10,0 1/s anstieg und auch eine Wassertrabung registriert wurde, erfolgte eine
Wasserspiegelsenkung im Stauraum von der Kote 562,40 m u NN.
Trotzdem entstand luftseitig des Dammes zwischen der Treppe und dem Absturz
eine lokale Abrutschung von einer Fl che von 150 m2 und es trat eine
Sickerwassermenge von 100 1/s aus.
Es kam sofort zu einer starken Absenkung im Stauraum mit einer Geschwindigkeit
von 3 m/Tag, was auch eine Verringerung der Sickerwassermenge bis auf 20 1/s
zur Folge hatte.
Durch die erh6hte Durchstr6mung beim ersten Schadenfall wurde der Filter auf
del, Luftseite des Kerns beschadigt und in den Stutzkarper des Dammes abge-
schwemmt. Danach wurde das Wasser im Stauraum lingere Zeit auf der Kote
550,00 m a NN gehalten. Wahrend dieser Zeit wurden viele Arbeiten
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durchgefahrt, die die ungunstige Situation fiir den Betrieb der Stauanlage
beseitigen sollten. Ein Jahr spater begann man wiederum mit dem Fullen des Stau-
raums und im Juni 1967 erreichte er die h6chste Betriebskote von 565,20 m n NN.
Mit dem Wasserspiegelanhebung erh6hte sich gleichzeitig die Durchsickerung
unter dem Absturz bis auf 4 1/s. In den Wintermonaten 1967/68 sank der
Wasserstand auf 558,00 m u NN, was gunstige Auswirkungen auf die
Durchsickerung hatte. Ihr Wert sank auf 1,0 1/s.
Der zweite Schadenfall entstand im Mai 1968 nach wiederholtem Fullen, wobei
die Sickerwassermenge auf 10 bis 90 1/s anstieg und es zu starker Trubung des
Sickerwassers kam. Wiederum wurde eine schnelle Absenkung des Wasserstandes
angeordnet.
Bei der Kote 562,70 m u 1\IN sank die Sickerwassermenge auf Null. Nach dem
zweiten Schadenfall wurde der Wasserstand im Stauraum bis zum November 1968
innerhalb eines Bereichs von 562,00 - 562,50 m u NN gehalten, dann erfolgte eine
Absenkung um 7,5 m, d.h. auf die Kote 555,00 m u NN. Danach wurde eine ganze
Reihe von MaBnahmen mit dem Ziel getroffen, den Zustand des Damms zu
verbessern. Die anschlieBende Injektion und Entlastungsbohrungen sollten den
erosiven EinfluB des Sickerwassers auf den lehmigen Kem verhindern. Seit April
1970 kam es im Laufe eines jeden Jahres mehrere Male zu Wasser-
spiegelhebungen und -senkungen.
Der dritte Schadenfall entstand im funi 1971 nach ergiebigen Niederschlagen.
Damals war der Wasserstand im Stauraum bereits auf der maximalen Betriebskote
565,20 m u NN. Es kam mr Durchsickerung unter dem Absturz, und in wenigen
Stunden stieg die Wassermenge von 17 1/s auf 120 1/s an. Nach der Wasserstands-
absenkung auf die Kote 562,00 m il NN sank auch die Durchsickerung, wobei es
zur Klarung des Trubwassers kam. Ende August 1971 registrierte der
Anlagenbetreiber eine starke Trubung des Sickerwassers und eine Stabilisierung
bei einem Wert von 10 1/s. Man vermutete, daB sich ein Teil des Dichtungskems
losgerissen (abgetrennt) hatte und die Sickerkanale verstopfte. Der Wasserstand im
Stauraum wurde mehrmals abgesenkt bis auf die Kote 552,00 m it NN. In der
Folge wurden viele Erkundungsarbeiten und Reparaturen des Dammk pers
durchgefithrt.
Seit dieser Zeit bis zum AbschluB der Sanierungsarbeiten 1992 wurde die Stau-
antage vom Eigner (dem Staatsbetrieb Povodie Hrona) bei erniedrigtem Wasser-
stand betrieben. Nach den Reparaturarbeiten erfolgte eine etappenweise Anhebung
des Wasserstandes bis auf die Kote 559,00 m u NN.
Die Zeitspanne von 21 Jahren des Betriebs der Talsperre bei abgesenktem
maximalen Betriebswasserstand verursachte viele Probleme, verbunden mit der
Gewahrieistung der Wasserqualit t in der Anlage, der Hochwasserableitung und
der Sedimentberaumung.
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5 Beschreibung der Sanierungsarbeiten
Die erh6hten Anforderungen an die Trinkwasserentnahme bei abgesenktem
maximalen Betriebswasserstand und die Unsicherheit uber den technischen
Zustand der Stauanlage nach mehrmaligen erfolglosen Sanierungsversuchen
erforderten eine umfassende Reparatur der Anlage. Es wurden mehrere
Sanierungsalternativen ausgearbeitet, wobei auch eine Erh6hung des Dammes um
4 und 10 m erwogen wurde. In bezug auf die Probleme mit der Ersatz-
trinkwasserversorgung fik die Gruppenwasserversorgungsanlage Hron wurde
beschlossen, die Sanierung des Dammes bei vollem Betrieb nach dem Entwurf
von Ing. Verft, CSs. durchzufuhren.
Die Projektierungsdokumentation far die Sanierungsarbeiten wurde 1988 aus-
gearbeitet. Die Dammsanierung wurde in voneinander zeitabhlingigen Etappen
durchgefithrt. Mit den Arbeiten wurde im Dezember dieses Jahres begonnen. Die
Lieferfirma Vodni stavby (Baugrundung) A.G. Prag erstellte
? die unterirdische Dichtung (Lehmzementwand),
· Konsolidieningsinjektionen an der StoBstelle des Dichtungskerns mit dem
Injektionsgang,
. Injektionsschleier einschlieBlich AnschluBbohrung,
· den Aufbau neuer Entlastungsbohrungen,
· Injektionsbohrungen in den Luftfilter der Dammkrone.
Wallrend der Reparaturarbeiten wurde auch die Erneuerung der beschadigten
MeBanlagen auf der Dammkrone sowie der Bau der Beobachtungsbohrungen auf
der Luft- und Wasserseite der unterirdischen Wand (Schlitzwand) durchgefuhrt,
deren Zweck es ist, die Funktionsfthigkeit der unterirdischen Wand im Dichtungs-
kern zu beobachten. Die Sanierungsarbeiten sotlten 1990 abgeschlossen werden.
Im Laufe der Injektionsarbeiten wurde ein ungunstigerer Zustand des Damm-
ktirpers festgestellt, als im Projekt angenommen wurde. Daruber hinaus muBte der
Umfang der Sanierungsarbeiten vergruBert und dadurch auch der AbschluBtermin
der Reparatur bis 1991 verlangert werden. Es ging um die Verbreiterung der
Konsolidationsinjektion auf der rechten Dammseite, die VergrOBerung des
Umfanges der unterirdischen Wand, die Erglinzung der Injektion im Bereich der
Kreuzung des Injektionsstollens mit dem Kommunikationsgang und die
Liquidierung der alten Bohrungen far die Sohldruckmessung.
Bevor man mit der Herstellung der unterirdischen Wand auf der Dammkrone
begann, wurden in den Luftfilter vertikale Bohrungen in einer Liinge von 12 m
durchgefithrt. Diese bestimmten das Tiefenniveau der Filterbruchflache und des
Lehmkerns. Nach den VerlustgrdBen bei der Bohrspulung wurden die Bohrungen
auf Abstande von 2-lm verdichtet. Die Ausspillung pro Bohrung betrug 100 bis
600 1. Die gr6Bten Verluste entstanden im linken Dammteil vor dem Cberfall der
Hochwasserentlastung und im rechten Dammteil.
Die unterirdische Dichtungswand (Bild 2) wurde mittels eines Seilgreifers bei
Verwendung einer lehmigen Zementspulung ausgehoben. Im reehten Dammteil
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fiel dabei lokal das Material von den Wiinden ab. Spiiter war dieser Abschnitt
uberlastet. In der linken Dammseite war die Lehmdichtung in einem auBerst
schlimmen Zustand, hauptsachlich in dem Abschnitt 40 m vor dem Oberfall. Das
Fordergut (Aushub) der Dichtung aus bis zu 12 m Tiefe enthielt u.a. Steine von
30 cm Dicke, lehmigen Sand und Kiessand. Beim Wandabteufen wurden aus einer
Tiefe von 11 m sogar Baumtiste herausgezogen. Es entwichen 30 m und 70 m3 der
Lehm-Zementmischung in den Dammk6rper, wahrscheinlich in eine Kaverne, die
mit der Mischung ausgefallt wurde. Hinter dem 1Jberfall wurde die unterirdische
Wand bis zur StaatsstraBe ausgehoben.
m·spranglicherwellenbruch id.9 il :1
, 4 daminkroie w
maL Be ' ,i kit LIAL Ia'.0 71 1 :!: 13 #








Bild 2: Istzustand nach dem Einbau der
unterirdischen Dichtungswand
- Querschnitt -
Die nahe Umgebung des Injektionsganges wurde mit einem Konsolidisierungs-
injektionsverfahren saniert (Bild 3). Die Bohrungen wurden fitcherartig im
Abstand von 1,25 m konzentriert. Das Konsolidierungsinjektionsverfahren war
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4. OberrliNche des Steinunte,·grunds \127 - 1
Bild 3
Querschnitt des Injektionsstotlens im
aufsteigenden Teil
Fast die Halfte der Bollrungen hinter der Wandung (Leibung) ging durch eine
breiige, an einigen Stellen sandige oder kiesartige Dichtung hindurch.lebmige,
Oft wurden Stahlteile der Versteifung, Holz- und Gummisperren in der Dichtung
hinter der Betonwandung angebohrt. An Stellen, wo im Dichtungskern Risse und
Kavernen festgestellt wurden, wurden ca. 3,0 m Injektionsmischung verbraucht,
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am linken Hangbau wurden in 13 Phasen 12,0 m3 Mischung injiziert. Bei den
Bohrarbeiten und der Injektion kam es sehr oft zur Verflechtung der Bohrungen,
hinter der Stollenwandung sogar auf eine Entfernung von 10 m. Bei einigen
Bohrungen wurde auch ein groBer WasserausfluB festgestellt, es kam sogar zu
einem direkten Vermischen mit dem Druckwasser im Stauraum. Aus diesem
Grund war es notwendig, mit der Bohranlage oft zuruckzukehren und zuslitzliche
Bohrungen durchzuftihren. Wahrend des Konsolidationsinjektionsverfahrens
wurde regelmaBig der Erfolg ausgewertet.
Aus technologischer Sicht war die Sanierungsetappe am einfachsten, in der der
Injektionsschleier einschlieBlich AnschluBbohrungen erganzt wurde. Bs wurde in
3 Reihen unter Verwendung der Lehm-Zementmischung, z.T. auch Tumerit,
 ebohrt. Zugleich wurden 23 Kontrollbohrungen im Stollen und 6 Bohrungen
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Bild 4: Bohmngen Sr die Auftriebstnessung
Musterquerschnitt
Mit den Bohrungen for die
Sohlwasserdruckmessung wurde erst
nach dem Abschlul der Konsolidie-
rungsinjektion und der Ergiinzung des
Injektionsschleiers begonnen. Insge-
samt wurden 20 Bohrungspaare mit
Langen von 5 m und 4 Bohr-
Dreiergruppen mit Langen von 5, 12
und 20 m gebohrt (Bild 4).
V
Auf Grund des Bedarfs an Trinkwasser
wurde noch vor der endultigen Fertig-
0 stellung der Arbeiten in Absprache mit
dem Versorgungsunternehmen der Was-
serstand im Stauraum 1991 um 1,0 m,
d.h. auf die Kote 560,00 m u NN
angehoben. Auf dieser Kote wurde der
Stand bis zum SanierungsabschluB der
Talsperre gehalten. Die Sanierungs-
arbeiten wurden mit dem Obergabe-
verfahren im Marz 1992 abgeschlossen.
AnschlieBend wurde begonnen, den
' Wasserstand im Stauraum allmahlich
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6 Auswertung der Sanierung und ihre Auswirkungen auf den Betrieb der
Talsperre
Wahrend der Schadenfalle hatte der Antagenbetreiber auch deshalb erschwerte
Bedingungen ftir den Betrieb der Talsperre, weil keine Angaben uber den Zustand
des Wasserstandes im Dammkerper und uber den Porenwasserdruck im
Dichtungskern vorlagen, da keine Vorrichtungen zur Messung dieser Werte beim
Aufbau in den Dammk6rper eingebaut wurden. Ohne diese konnte der
Gefihrlichkeitsgrad der Beschiidigungen an der Talsperre nicht beurteilt werden.
Im Zeitraum vor der Sanierung des Dammkdrpers wurden auBer systematischen
Messungen und Beobachtungen an der schon fertigen Anlage eine ganze Reihe
von Spezialmessungen mit dem Ziel durchgefithrt, den Ursprung der
Durchsickerung und die Sickerwege zu ermitteln. Es handelte u.a. sich um elektro-
physikalische und radiometrische Messungen, Pumpversuche, Stop- und EingieB-
versuche und chemische Wasseranalysen. AuBerdem wurde die Sickerwasser-
menge und ihre Trubung beobachtet.
Das Regime der Str6mung durch Damm und Untergrund wurde wahrend der
ganzen Zeit der Dammreparatur in den Jahren 1989 - 1991 als stabil und ohne
Anomalien charakterisiert. Die Ergebnisse der technischen Sicherheitsbeurteilung
an der Talsperre bestatigten, daB auch ohne Beobachtung der gesamten Str6mung
durch Damm und Untergrund mit Sonden diese langfristig soweit stabilisiert ist,
daB das Fullen des Stauraums nach der Sanierung des Dammkdrpers m8glich ist.
Die erste Stauraumflillung erfolgte nach der zeitweiligen Betriebsvorschrift. Auf
Grund der ungunstigen hydrologischen Verhaltnisse 1992 - 1993 konnte die Phase
der ersten Stauraumfallung erst nach 23 Monaten beendet werden. Anfang Februar
1994 erreichte der Wasserstand die maximale Betriebskote.
Positiv an der langsamen Stauraumfollung war die kontinuierliche Belastung des
Dammk6rpers nach der Reparatur, was eine stufenweise Stabilisierung des
Durchstr6mungsregimes zur Folge hatte. Die Beobachtung der Sickerwasser-
str6mung erfolgte mit Sonden, die noch vor der Sanierung im Untergrund sowie in
der rechts- und linksseitigen Einbindung des Dammes eingebaut wurden. Die
Auswertung der Messungen wiihrend der ersten Fullung wurde durch Vergleich
der Entwicklung (Verlauf) der Stande in den Sonden mit der Entwicklung withrend
des mehr als 20-jiihrigen beschrankten Betriebes infolge der Schaden an der
Talsperre durchgefiihrt.
Auf Grund der nur teilweise funktionsf higen, erst nach der Damminstandsetzung
eingebauten Sonden auf der Dammkrone kann das Stramungsregime durch die
unterirdische Dichtungswand nicht mit Sicherheit bewertet werden. Die Zuver-
lassigkeit dieser Sonden ist gering, weil Oberfliichenwasser in sie eindringen
kannen und die Beobachtung und Auswertung der Durchsickerung erschweren.
Bei der Bewertung des Strdmungsregimes in der Talaue und an den Htingen des
Vordammbereiches mit den Sonden der Reihe „P" withrend der ersten Fullung
wurde eine langfristige Stabilisierung festgestellt. Diesen Zustand bestlitigten auch
die Ergebnisse der 1993 - 1994 durchgefihrten geophysikalischen Messungen.
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Das Stramungsregime im statischen Dammteil, beobachtet mit den Sonden„V",
wird als langfristig stabilisiert und ohne Veriinderungen withrend der Stauraum-
fullung bewertet. Mittels der Sonden der Reihe „HV" werden Sickerwlisser aus
dem statischen Teil des Dammkdrpers in das Dranagesystem abgeftihrt. Sie
registrieren zugleich das Vorkommen von Sickerwasser aus dem luftseitigen
Dammteil uber dem Niveau der Depressionskurve. Die Sickerverhiltnisse im
luftseitigen Stutzkbrper wurden als bestandig bewertet. Mit den Sonden der Reihe
„LU" werden die Sickerverhaltnisse im Untergrund der linksseitigen Einbindung
und mit der Reihe „R" der rechtsseitigen Einbindung beobachtet. Wahrend der
Stauraumfitllung kam es bei der Wasserstandsentwicklung (Verlauf) zu keinen
wesentlichen Veranderungen (geringer EinfluB des Niederschlagswassers auf die
Sonden), weshalb das Stromungsregime als stabilisiert bewertet wurde. Die
Injektion der linksseitigen Einbindung wahrend der Sanierung erfallte ihren
Zweck. Die Sonden der Reihe „R" wurden nur teilweise von Oberflachenwassem
beeinfluBt. Die Wasserstiinde in den Sonden hielten sich auf einem das
Wasserniveau im Drtinagesystem nicht uberschreitenden Niveau. Der FuBdran
(Sohldrbn) hat sich als zweckmaBig erwiesen.
Die Durchsickerungen durch die wahrend der Reparatur erbaute unterirdische
Dichtungswand werden mittels zweier Sonden vor und hinter der Wand (NK und
VIC) beobachtet (Bild 6). Mit den Messungen an diesen Sonden wurde im Februar
1991 begonnen. Sie registrierten die geringste Dichtheit der unterirdischen Wand
in der Dammitte, sie befindet sich allerdings unterhalb des Grenzwertes. Der
Zuverlassigkeitsgrad der Sonden ist auch nach ihrer Entwasserung im Jahre 1992,
wodurch ihre Funktionsfihigkeit nur teilweise verbessert wurde, nicht hoch. In der
Beurteilung der Technischen und Sicherheitsaufsicht (TSA) wurde festgestellt, daB
die unterirdische Dichtungswand ihre Funktion erfdllt, es wurden dabei keine
Anomalien beobachtet.
Das Druckregime im Dammuntergrund wird seit 1992 mit den neuen Bohrungen
for die Auftriebsmessung von hinter sowie in der Mitte des Injektionsschleiers
gemessen. Die MeBergebnisse des Auftriebs wurden mit mehreren Verfahren
ausgewertet, da es bei einigen Dranen zum Uberschreiten der Grenzwerte kam.
Das geringe Oberschreiten der Werte verursachten Hangwasser an der Damm-
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Bild 6: Schema der Sondenunterbringung auf der Dammkrone
Die Technische und Sicherheitsaufsicht (TSA) bewertet den Injektionsschleiers als
zuverlassig diimmend. Die Str6mung durch den Dammuntergrund blieb innerhalb
der erlaubten Kriterien. Als vorlaufig geltend wurden die Grenzwerte NS 290-30
Kpa; VS 190-250, Kpa; OS 290-310 Kpa festgesetzt. Die TSA empfahl, diese
Werte nur im Bedarfsfall wahrend des Kontrollbetriebes anzupassen (abzuindern).
Eine direkte Messung von Sickerungen durch den Dammk6rper wird am
Injektions- und am Kommunikationsgang, am FuBdran und unter dem Absturz
durchgefahrt. Die Durchsickerungen im Kommunikationsgang sind gleich Null.
Dieser Zustand dauert seit 20 Jahren an. Die Durchsickerungen in den
Injektionsgang sind nach der Damminstandsetzung vallig stabilisiert. Sie
erreichen nur 10 % des Grenzwertes. Am FuBdran liegen die Durchsickerungen
langfristig unter dem erlaubten Wert und erreichen nur 80 % des unteren
Grenzwertes, der 101/s betragt.
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Das geringe und kurzfristige Uberschreiten des Grenzwertes  r die Sicker-
wassermenge unter dem Absturz in den Jahren 1992 - 1993 und im Januar 1994 ist
zurackgegangen. Es ist auf den die Durchsickerung beeinflussenden
Niederschlagsanteil zuruckzufithren. Neben der Festlegung des Grenzwertes far
die Durchsickerung unter dem Absturz wurde auch der sogenannte kritische
Grenzwert bestimmt. Das erreichte Maximum unter dem Absturz betrug nur 35%
dieses kritischen Wertes. Die Durchstramungsverhaltnisse werden insgesamt als
zulassig und die Sicherheit des Damms nicht bedrohend bewertet.
Nach den speziellen Messungen wahrend der ersten StauraumfUllung nach der
Reparatur wurden weitere Messungen der Grundwasserstr6mungen mittels
geophysikalischer Verfahren durchgefabrt. Durch Messungen der Str8mung in den
Bereichen vor und hinter der unterirdischen Dichtungswand, in der links- und
rechtsseitigen Einbindung und im Dammuntergrund wurden de
Filtrationsgeschwindigkeiten ermittelt. Diese bestatigten, daB der Wirkungsgrad
der Dichtungswand ausreichend und das Str6mungsregime stabilisiert ist.
Lediglich an der linksseitigen Einbindung wurde eine erh6hte Str6mung
festgestellt. Ein EinfluB der Hangwasser ist nicht ausgeschlossen. Die rechtsseitige
Einbindung weist konstante Werte der Filtrationsgeschwindigkeiten mit einem
Wert im Bereich um 10-4 m/s auf Die geophysikalischen Messungen haben die
Stabilisierung des Stramungsregimes weitgehend bestatigt und werden von der
TSA entsprechend bewertet.
Nach der Messungs- und Beobachtungsauswertung wahrend der ersten Stauraum-
fallung nach der Instandsetzung der Talsperre HrihovA konnte festgestellt werden,
daB es keinen Grund gab, den Probestau zu verhindern, und so wurde die
Stauantage vom Standpunkt der TSA filr sicher erkliirt.
Nach dem Fullen des Stauraums auf die maximale Betriebskote begann der
Probestau der Anlage, der far eine Dauer von 4 Jahren, d.h. bis zum 31.12.1997
vorgesehen ist.
Das mit Sonden beobachtete Regime der Sickerwasserstr6mung durch Damm und
Untergrund bewerten wir withrend des dreijahrigen Kontrollbetriebes als
stabilisiert. Die Grenzwerte wurden nicht uberschritten und die Stande in den
Sonden wai·en ganzjiihrig ausgeglichen. In bezug auf die im allgemeinen gunstige
Entwicklung der Stande in den Sonden war es nicht notwendig, die Grenzwerte
anzupassen.
Die neuen Sonden auf der Dammkrone zur Beobachtung der Sickerung durch die
unterirdische Dichtungswand sind weiterhin wenig zuverlassig. Die Durch-
sickerungen in den Injektionsgang sind minimal, sie erreichen nur 10 % des
erlaubten Kriteriums. Die Durchsickerungen des Damms am FuBdran sind auch
langfristig niedrig. Ein einmaliges Erreichen der Grenzwerte wurde durch
Oberflachenwasser verursacht.
Die Durchsickerungen unter dem Absturz sind auBer einigen kurzfristigen, vom
Niederschlag verursachten Anhebungen zulassig und haben keinen EinfluB auf die
Sicherheit der Stauanlage. Die festgelegten kritischen Werte der Durchsickerungs-
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menge wurden erreicht. Auf Grund der gesamten Entwicklung der Durch-
sickerungen bewerten wir die Stauanlage als sicher, und es ist m6glich, den
Probestau stdrungsfrei fortzusetzen.
7 SchluBfulgerung
Die Talsperre Hrinovi als bedeutendes Trinkwasserreservoir erfullr im Laufe ihres
Bestehens mehrere Betriebsetappen:
1. Etappe der Beschadigungen in den Jahren 1965 - 1971
2. Etappe des eingeschriinkten Betriebs beim abgesenkten Betriebswasserstand
559,00 m u NN (1972 - 1992)
3. Etappe der ersten Stauraumftillung nach der Sanierung (1992 - 1994)
4. Probestau nach der Sanierung (1994 - 1997)
Das Ziel der Sanierung des Dammkerpers der Talsperre Hrinovd war es, alle
Beschddigungen im Dammkdrper zu beseitigen und die Stauraumfullung bis zu
dem im Projekt vorgesehenen maximalen Betriebswasserstand zu erm8glichen.
Die MeB- und Beobachtungsergebnisse whhrend der Stauraumfallung und des
Probestaus bestatigten die Richtigkeit und ZweckmaBigkeit der durchgefithrten
Arbeiten. Beweis dafir sind die bisherigen Erfahrungen des Anlagenbetreibers
beim ungest6rten Betrieb der Stauanlage.
Die gewonnenen Erfahrungen und in diesem Beitrag aufgefuhrten Erkenntnisse
aus der ersten Etappe des Anlagenbetriebs sollten jedoch filr alle Wasser-
wirtschaftler und Dammfachleute eine Lehre und abschreckendes Exempel
zugleich sein.
Ich bin uberzeugt, daB die Talsperre HrihovA nach der Sanierung des
Dammkdrpers und nach der Herstellung der vollen Funktionsfghigkeit der Sonden
auf der Dammkrone bei standigem Betrieb zuverlassig ihren Zweck ermllen wird.
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Winter Season Repairs of the Oder Locks
1 Abstract
The present paper discusses the problem of cal,ying on winter-season repairs of
the Oder chamber locks, exemplified by the lock at Ratowice. We present the
subsequent stages of upgrading the lock and give the technical solutions referring
to dismantling, concrete, mechanical and anti-corrosion work.
2 Introduction
The Oder is one ofPoland's two biggest rivers. Its length is 854 km. Compared to
other European rivers of similar catchment area size, the Oder is a water-scanty
river and, moreover, exhibits highly diversified flow values. For instance, the
maximal-to-minimal flow ratio exceeds 200, which is many times as high as that
of such rivers as the Rhine, Danube or Rh6ne in their upper courses. While in the
summer-autumn seasons there frequently occurs low water, the Oder exhibits
violent, difficult to foresee, flood waves.
Despite this, the Oder has been used for power-generating and transport purposes
for ages. As early as in the 13'h century, the Oder waters were dammed by about
twenty weirs, which used to power undershot water-wheels. Until the 18th centufy,
the navigation took place only locally due to difficult navigational conditions
chiefly caused by those weirs and local shoals [5].
As the Oder valley was being increasingly populated, the high water bed was
narrowed by building in formerly free flow areas. Severe floods forced the
administration to make a decision to regulate the river bed to safely let the flood
waters through and stabilise the bed. Intense work was commenced after 1746, by
performing cross-cuts and removing obstacles. Finally, the river course was
shortened by 177 km, i.e. 22%. Nearly all of the weirs were pulled down and only
those in Wroctaw, Olawa and Opole, still existing today, were left. Then, for
regulation purposes, fascine structures were begun to be applied, the peak of
whichoccurred in 1791-1819.
The proper planned regulation was started after the Bogumin Protocol had been
signed in 1819, the principal assumptions of which were to minimise the harmful
effects of the cross-cuts by creating a winding route, conforming to the nature,
remove the shoals from the main stream and develop a downstream-growing
normal width for the mean annual flow. Intense regulatory work, performed
particularly intensively in the second half of the 1911' century, failed to bring about
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the expected results. Admittedly, the navigability for 400 t barges was attained
along the section downstream Wrodaw, but the navigation route upstream
Wroctaw was still not accessible to bigger vessels.
Hence, a decision was made to canalise the river section from Koile to Wrockaw.
First, in 1881-1895, twelve water-stages were built along the section from Koile
to the mouth of the Nysa Klodzka river, thereby canalising over 80 km of the
Oder. The particular steps included a Poird-type hinget weir and a lock
55 x 9.60 m in size. Then, in 1907-1915, in a similar way, the Oder section from
the mouth ofthe Nysa Ktodzka riverto Wrodaw was canalised and, in 1908-1912,
beside the small locks, additional 187 x 9.60 m traction locks were constructed to
allow navigation of 1000 t vessels between Wroclaw and Koile.
After World War II, in 1958, the water-stage at Brzeg Dolny was built, thereby
lengthening the section of the canalised Oder to 187 km. The damming on the
weirs ensured warranted transit depth equal to 180 cm along this section.
Summing up the work of generations of hydroengineers done throughout the past
200 hundred years, The Oder Waterway equals 643 km along the section Koile-
D bie Lake in Szczecin and, if we include the Gliwice Canal, elongating this route
from Koile to Gliwice, and a ca. 6 km long Kqdzierzyn Canal, - 690 kilometres.
This is a relatively long waterway section, which requires permanent maintenance.
Due to a bad technical condition and operating difficulties at the water stages built
on the turn of the 19'h and 208. centuries, in 1969 the upgrading of the canalised
Oder section from Koile to R6*anka in Wroctaw was started. The old hinget weirs
were replaced first by sector weirs and presently by flap weirs. In parallel, the
refurbishment of the chamber locks has been carried on, In this way constant
parameters of the waterway are maintained. After being upgraded, the canalised
Oder section from Koile to Brzeg Dolny will be adapted to the navigation of over
1000 t barges.
The refurbishment work on the chamber locks can only be performed during
navigational breaks, which typically last from December 1511, to March 15'h, i.e.
during the winter season, when practically always the river icing occurs. It is a
relatively short time for a lock overhaul. This is why it is done in stages. Later on
we will present the process of a typical refurbishment, exemplified with a chosen
object- the Ratowice Lock.
3 Repair of the Ratowice Lock
3.1 A description of the structure before the repair
Together with a new flap weir, put in operation in 1996, the chamber lock makes
up a water-stage, located at 227+400 km of the Oder river. Out of the eighteen
water stages on the canalised Oder upstream Wrockaw, it is only the Ratowice
Lock that has only one lock. Therefore, the Ratowice Water-Stage is a sensitivity
to this waterway section, hence the technical condition of the lock is of utmost
importance in maintaining navigational continuity.
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The main parameters ofthe lock include: length- 187.8 m, width- 9.60 m. The
sloping on the lock is 2.40 m. The ordinates of the upstream and downstream
heads were 125.65 m and 124.20 m above sea level, respectively, and the
ordinates of the thresholds - 119.96 m and 118.50 m, respectively. The level at
which navigation is still possible is 124.53 m above sea level at the downstream
stand. Such a condition hindered navigation remarkably as water flooded the lock













1. Former ground level
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Fig. 1: Lock chamber's cross section
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Both lock heads are massive structures built of clinker brick, constituting the wall
face, concrete filling up their insides and granite cut stone shaping the corners.
The foundation is a concrete slab, the thickness of which ranges 2.0-2.6 metres.
Both parts of the heads, left and right, house short 2.0 x 2.0 m flow canals closed
with steel wedges, and repair closure recesses. The main closures of the heads are
support steel gates. The support gates and the wedges in the flow canals were
driven by requisite mechanisms. The repair closures were needle-type.
The lock walls were made of concrete and shaped appropriately to the loads
evoked by ground pressure (Fig. 1), which minimised the structure's weight in this
way. The face of the wall downstream part was made of granite cut-stone and the
upstream - of clinker brick. The bottom slab, 1 metre in thickness, was made of
concrete.
Before the repair, the general technical condition of the lock was unsatisfactory.
Frequent breakdowns of the mechanisms driving the gates and flood canal
closures caused much operating difficulty. Mechanical damage to the very gates
and their progressing corrosion actually threatened safe operation of the object.









The bad technical condition of the lock clearly determined the repair timing [4].
The decision made was to perform a general overhaul which, due to an extensive
schedule, was performed in three stages, i.e. in 1990 - 1991, 1993 - 1994 and
1995 - 1996. The repair work was started from reconstructing the left wall of the
lock chamber, then the downstream and, finally, upstream heads were refurbished.
The right wall was not refurbished due to the envisaged addition of the other
chamber lock, which is to be immediately adjacent to the old one. The design
solutions assume that the two neighbouring walls will bejoined together.
The repair of the lock's left wall included facing by means of G-62 steel piling
sections, elevating the platform level to the ordinate 125.40 m above sea level and
constructing a cable canal (Fig. 1). The scope of the repair of the two heads was
identical and included the replacement of the support gates and the flow canal
wedges alongside with their drive mechanisms, a reconstruction of the heads,
facing them with G-62 steel piling sections and building cable canals for
distributing the wiring for the feeding, drive and signaling systems. The
reconstruction of the heads consisted of an elongation and elevation of the lock
head top and a change of wedge shaft dimensions. The upstream head was
elevated to the ordinate 126.25 m above sea level and the downstream one - to
124.40. Such an elevation of the heads allowed for the installation of typical Ib
support gates, meeting the condition of the minimum elevation of the lock top
over the level of normal damming, thereby eliminating the threat of flooding the
platform and the servo motor's and the upper bearing's cavities. The elongation of
the head by 1.22 rendered it possible to build new recesses for standardised
flashboard repair closures. The increase of the size of the existing wedge shaft
allowed placing a typical steel walling of the wedge shaft. The work connected
with the refurbishment of the lock's wall required high working discipline and a
strict technological regime. Due to the complexity and variety of the work to be
performed, the effective repair of the lock's heads meant the involvement of more
measures and resources offered by dedicated contractors. Since the type of repair
work on the lock's wall is the same as part of the repair work on the heads, later in
this paper the authors will focus on describing the refurbishment of one of the
lock's heads- the upstream head.
3.3 A description of the refurbishment's particular stages
The repair of the upstream head was begun with piling a sheet wall 1.22 m from
the lock's head. During the construction, the sheet wall acted as a partition and
presently its extreme parts make the upstream head wall face. After the repair
closures had been put up, water from the entire lock was pumped out.
Then all of the unusable devices on the head were dismantled, including the
support gates, gate upper bearings together with the bases, lower bearing pivots,
drive mechanisms, wedges and their counterbalance weights and casings, as well
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as platform switchgears. The bearing bases and pivots, hammered out of the head
top were meant for re-use. Then the clinker brick face was hammered out down to
0.30 m and all necessary openings for designed recesses and wedge shaft walling
were made. In the bottom of the lock, grooves for wall face gil·ts were made. The
demolition work was performed traditionally and by means ofthe firing method.
The next stage of the refurbishment included assembly and reinforcement
activities. In the groove hammered in the bottom and on the walls (Fig. 2), the
support girts for wall facing were fixed. The lower girt was made of angle steel
200 x 200 x 20 and the structure of the upper girt- of a 160 c-bar and 120 x 120
x 20 angle steel, fixed in the lock's head. Then, in the wall face, wall upstream
elongation reinforcement anchoring bars were fixed. After the groove under the
lower girt was filled with concrete and when the concrete had hardened, the wall
face was put up. The G-62 sections, which were supposed to make the facing, had
been pre-cut to the appropriate length, sand-blasted and coated with an anti-
corrosion paint. The inner side of the sections was fitted with - appropriately
bent - welded reinforcement bars ensuring a better fastening of the facing. The
sections, put up sequentially, were welded to the girts and then joined together
with a buttjoint along their entire height. The top ofthe lining was finished with a
girt made of 200 x 100 x 12 angle steel. While putting up the facing, the walling of
flow canals inlets and outlets, on-wall bollards and repair needle closure recesses
were made. The subsequent work included: putting up the wedge shaft in the flow
canal, insertion of the gate recess and upper bearing casings, putting up the
reinforcement, recess furniture, all necessary boarding, fixing the servo motor
bases and pillars, as well as all necessary steel markers. After all the work
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The concrete work done at the Ratowice Lock was directly supervised by the
Institute of Geotechnics and Hydrotechnics, Wrodaw Technical University [2],
[3]. The main technological problem was to as much as possible shorten the
concrete work duration under the circumstances of alternating negative and
positive temperatures. The solution of this problem required looking into the
following issues: the choice of optimised recipes for concrete mixes, the way they
are supplied onto the structures and working out the appropriate methods for
compacting and curing fresh concrete. The concrete class required by the design
was only that ofBH15 as, according to the author ofthe design, concrete built into
the head body was supposed to be a filter only. Before the optimisation of the
recipes started, we had suggested changing the concrete class to BH20 taking into
account the possibility for dynamic loads to occur and difficult realisation
condition during the winter. The choice of the optimised recipes followed the
weather conditions which are typical for that time ofthe year, short-term and long-
term weather forecasts and the necessity to supply the concrete mix from a place
30 km away from the building site. The weather conditions and the big distance
excluded the application ofpre-heated concrete components such as the aggregate
and water to the concrete mixes [l]. It was only possible to modify mix properties
with chemical admixtures, accelerating the processes of binding and hardening.
On the basis of lab tests, we arrived at the optimum stack of the aggregates used
- gravel and sand -, and then five working recipes were developed, tile application
of which allowed carrying on work at the curing temperature of -7°C during the
day and -15°C at night up to the temperature of 15°C day and night. Depending on
the weather conditions, the type and the composition of the designed concrete
mixes were established immediately before placing the concrete. In places difficult
to access, the concrete was pumped and then compacted in the structure by
rodding it with steel bars and hammering. In the remaining elements of the
structure, the concrete was supplied in a dense-plastic consistence and then
compacted with a poker vibrator. The concrete curing at negative temperatures
was protected from a heat loss and downpour by being covered with thermally-
insulating materials such as films, mats or canvas paulin. We tried to avoid
accelerated curing of the concrete by heating it with steam or warm air due to a
possibility of locally overheating the fresh concrete in the structure and the threat
of cracking and crazing. The concrete, curing at a temperature higher than 5°C,
was continually sprinkled with water for 21 days. While placing the concrete, we
collected samples for strength tests. 15 cm cubes were cured on site and in the lab.
Depending on what was needed, we tested the compression strength of the
concrete after 6 + 28 days. The concrete built into the structure attained the
assumed parameters, corresponding to class 820.
The determination of fresh concrete strength was ofspecial significance during the
final phase of placing the concrete. Concrete curing under normal circumstances
attains guaranteed strength after twenty eight days. In order to accelerate the repair
work, it was necessary to earlier apply load to the structural element in which the
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strings which held the base ofthe support gate upper bearing were anchored. After
the requisite strength tests and static-strength calculations had been made, a
statement was made about allowing for lock head operation after six days of the
date of finishing the concrete work [6], thereby reducing the duration of the
refurbishment by at least fourteen days. This was possible owing to the
appropriate admixtures which accelerated the concrete's attaining higher
strengths.
After the concrete work had ended, the support gates and flow canals closures
were started to be put up. Installed were the drives and power hydraulic elements.
After the wiring had been laid in the cable canals and the control-signalling
systems had been in place, the test run started, first without load and then with
load. In parallel, finishing work was carried on: construction of slopes
immediately adjacent to the head, installation of handrails and a water gauge,
painting jobs and paving of the slopes immediately adjacent to the head. After
successful tests of opening and closing the support gates and wedges in the flow
canals, and after the new rubber seals had been proved tight, the upstream partition
was cut, the repair closure of the head was disassembled and the lock was put in
operation on the date planned. After a year of operation, the refurbished lock is
working faultlessly.
4 Summary
In order to maintain navigability on the Oder Waterway, it is necessary to keep
upgrading the other hydrotechnical objects, constructed over eighty years ago. The
process of rel'urbishing the Ratowice Lock presented here is one of several
upgrades presently being performed on the canalised Oder. The repair work done
without having to shut down the navigational route is possible during the
navigational break only, i.e. during the winter season, which is highly
unfavourable for this kind of actions. An extensive programme of repair work
might be completed in an efficient and timely way only through mutual
cooperation between dedicated contractor companies, design and investment
supervisors and scientific-research units.
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Die hydrologisch-hydraulische Analyse der Rekonstruktion des wasserwirt-
schaftlichen Knotenpunkts - Speicher Zemplinska Sirava
1 Einleitung
Der Speicher Zemplinska Sirava wurde im Rahmen der wasserwirtschaftlichen
ErschlieBung auf dem Ostslowakischen Flachland errichtet. Seine Aufgabe war
vor allem der Schutz ausgedehnter landwirtschaftlicherGebiete vor Oberschwem-
mungen. Er liegt am FuBe des Gebirges Vihorlat nord6stlich von Michalovce, am
FluB dierna Voda als Seitenbehlitter des Laborec, und ist ein bedeutendes Element
im FluBgebiet von Bodrog (Bild 1). Der Speicher stellt zusammen mit dem
Laborec, dem Zuleitungs- und dem AbfluBkanal sowie den zugeh6rigen Wasser-
bauwerken einen „wasserwirtschaftlichen Knotenpunkt" dar - ein System von
Flussen, Kantilen und deren Anlagen, die hydrologisch-hydraulisch miteinander
verbunden sind und uber eine gemeinsame Betriebsordnung bewirtschaftet
werden.
Der Bau erfolgte in den Jahren 1961 - 66 und befindet sich seit 1966 im Betrieb
(seit 1974 im Dauerbetrieb). Auf Grund der dreiBigiallrigen Erfahrungen kann
man konstatieren, daB die Anlage ihre Funktionen insgesamt erfolgreich erfullt:
=* Sie transformiert durch ihr Retentionsvolumen von 100 Mio. m (davon 70 %
beherrscht) die Hochwasserdurchflusse in Laborec und schutzt somit die Stadt
Michalovce und 8 900 ha landwirtschaftlich bebauten Bodens vor
Uberschwemmungen.
4 Sie ermaglicht mit einem Nutzraum von 177 Mio. m3 die Bewiisserung der
landwirtschaftlich hochproduktiven Flache von 79 000 ha im Ostslowakischen
Flachland.
=> Sie erh6ht die Durchflusse des Laborec auf 15,0 m3/s ftir die dauerhafte
DurchfluBkahlung des Warmekraftwerks Vojany.
=* Sie wird far die Erholung genutzt und ist daruber hinaus auch 6kologisch
wertvoll, was die anteilige Nutzung als Naturreservat far Wasserzugvdgel
beweist.
Im erfolgreichen Betrieb des wasserwirtschaftlichen Knotenpunkts Zemplinska
Strava traten im Zusammenhang mit der unzultinglichen Kapazitilt einzelner
Systemelemente Probleme auf. Dieser Beitrag, der eine kurze Information uber die
At·beiten (1, 2 und 3) ist, analysiert die Ursachen der Abweichungen von den












Das System, das wir in dieser Arbeit aus traditionellen Grunden als wasser-
wirtschaftlichen Knotenpunkt - Speicher Zemplinska Sirava bezeichnen und
dessen Probleme in den genannten Studien gelost wurden, wird schematisch auf
dem Bild 2 abgebildet. Es beinhaltet folgende Elemente:
=* den Speicher Zemplinska Sirava,
=* den FluB Laborec bis zum Wehr Vojany mit seinen Zuflussen,
=> die wasserwirtschaftlichen Anlagen auf dem Laborec,
=* den Zuleitungskanal,
=> den AbfluBkanal.
Der Speicher Zemplinska Strava ist als Seitenspeicher des Laborec der
Funktionshauptteil des Systems. Er wurde durch einen Ostdamm mit einer Lange
von 5,373 km und einen Sudwestdamm mit einer Lange von 2,014 km gestaltet.
Der Speicherinhalt betragt 334 Mio. m , in Abhangigkeit von der Bewirtschaftung
treten folgende Wasserstinde auf:
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R £A)- VOJANY
Fur die Ldsung der Betriebsprobleme des Systems zogen wir praktisch den ganzen
Lauf des Laborec in Erwiigung - ab Wehr Vojany in km 11,028 bis zu seiner
Quelle inklusive der Hauptzuflusse. Diese sind im unteren Teil des Laborec
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(unterhalb der AbfluBkanal-Einmundung) der bei Kilometer 16,295 zuflieBende
FluB Uh und oberhalb der AnschluBstelle des Zuleitungskanals: der FluB Cirocha
mit dem ZufluB Paolinka (km 68,6351 der FluB Udava (km 72,445) und der FluB
Vfrava (km 84,469). Entlang des Laborec sind zwei Wehre in Betrieb. Das Wehr
Vojany (km 11,028) sichert die Kuhlwasserentnahme far das Warmekraftwerk
Vojany und das Wehr Strdiske (km 57,312) dient der Wasserentnahme far die
Industrie in der Region. Im ZufluB Cirocha befindet sich die Stauanlage Starina
mit einem Speicherraum von 45 Mio. m und einem Retentionsraum von
8 Mio. m', der die Hochwasserdurchflusse um etwa 85 ms/s transformiert. Schlus-
selobjekt dieses Systems ist das Verteilerbauwerk in Petrovce. FluBaufwArts dieses
Bauwerks ist der Laborec auf einer Liinge von ca. 3 km mit Stauhaltungsdammen
versehen und bildet damit eine DurchfluBstauanlage. Die Verteileranlage stellt die
DurchfluBverteilung zwischen dem Laborec im Gebiet von Michalovce und dem
Zuleitungskanal sicher. Im Normalfall flie81 eine minimale DurchftuBmenge von
1,4 m'/s in den Laborec.
Uber den Zuleitungskanal wird dem Speicher Zemplinska Sirava das Wasser des
Laborec zugeleitet. Die gesamte Kanallange betragt 4,754 km. Am
Verteilerbauwerk Petrovce ist der Kanal mit Dammen mit einer Liinge von 930 m
versehen, der ubrige Teil befindet sich im verhilltnismt:Big tiefen Durchstich. Der
AbfluBkanal leitet das Wasser von dem Behlilter ab und mundet bei km 37,350 in
den Laborec ein. Der Kanal besitzt einen trapezfdrmigen Querschnitt und eine
Gesamtlange von 2,945 km. Er ist beidseitig mit Dammen versehen.
3 Betriebsprobleme
Nach mehr als 30-jiihrigem Betrieb dieses Wasserwerkes traten Probleme und
Abweichungen von den geplanten Parameter au£ Eine Beurteilung des Zustandes
und der Entwurf von Lasungen wurde nach dem Hochwasser im Jahre 1989
erforderlich. Damals kam es zur Uberstramung des linksseitigen Zuleitungs-
kanaldamms und zu seiner lokalen Zerst6rung bei einer DurchfluBmenge nach den
offiziellen Angaben von 400 m'/s, obwohl dieser Kanal Br die Menge von
Qi 00 = 560 mVs bemessen wurde.
Nach dem Studium der Eintragungen uber den Betrieb, Befragungen des
FluBverwalters und dem Vergleich mit den geplanten Parameter wurden folgende
Probleme festgestellt:
a) Das Problem der Transformation von HochwasserdurchfluBmengen des
Laborec im Abschnitt Humenn6 - Petrovce ist mit Unsicherheiten bei den
Angaben von N-jithrigen Wassermengen verbunden. Im Profil Humenn6 (km
67,115) betragt der HochwasserabfluB des Laborec HQ,oo = 800 m'/s, im
28 km fluBabwarts gelegenen Profit Strditany (Michalovce) dagegen nach
offiziellen Angaben HQ,00 = 560 m'/s. In diesem Abschnitt kommt es nach
den Angaben des Slowakischen hydrometeorologischen Instituts (SHMO) zur
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DurchfluBtransformierung um 240 mys, die durch Retention auf dem 28 km
langen Abschnitt des Laborec verursacht werden soll.
b) Oftmals traten Probleme der Zuleitungskanal- und Verteilerbauwerkkapazitlit
auf, vor allem jedoch im Jahr 1989. Eindeutig wurde nachgewiesen, daB der
Zuleitungskanal nicht imstande ist, die geplante DurchfluBmenge von 560 m'/s
abmleiten, was dem HQ,00 im Profil Strabany entspricht, das dem Profit
Petrovce am nachsten liegt. Durch den Betrieb des Verteilerbauwerks wurde
auch nachgewiesen, daB das Bauwerk selbst nicht imstande ist, zuverlassig die
Bemessungsmenge von 63 m'/s uberzuleiten. Bei gr6Beren DurchfluBmengen
entstehen hinter dem Tosbecken Auskolkungen, die die Tosbeckenkon-
struktion beschadigen und die Stabilitiit der Anlage und des rechtsseitigen
Dammes im Speicher Petrovce gefathrden k6nnen.
c) Das Problem der Kapazitat des AbfluBkanals aus Zemplinska Sirava wurde
schon wesentlich friher beobachtet und es wurde festgestellt, daB seine
Ursache nicht ein unterbemessener DurchfluBquerschnitt ist, sondern sich aus
dem hohen Wasserstand des Laborec und dem dadurch verursachten Ruckstau
ergibt.
d) Das Problem der AbfluBkapazitat des Laborec ober- und unterhalb der AbfluB-
kanaleinmundung hingt eng mit den vorhergenannten Problemen und
Angaben zusammen. Der Laborec wird oberhalb der Einmundung durch den
aufgestauten Wasserstand am ZusammenfluB von AbfluBkanal und Laborec
beeinfluBt, die geringe Kapazitat des Laborec unter der Einmundung wird
einerseits durch den Aufstau ab der Einmundung des Flusses Uh und
anderseits durch die unzureichende DurchfluSquerschnittsflache verursacht.
Es geht also um das Problem der unzulanglichen DurchfluBkapazitat von Flussen,
Kaniilen und Anlagen, die sich gegenseitig beeinflussen und zusammenwirken. Es
ist logisch, daB die L6sung sich aus einem Komplex von MaBnahmen ergibt, die
mdglichst durch eine vollstandige hydraulisch - hydrologische Analyse des
DurchfluB- und Wasserstandsregimes zu belegen sind.
4 Lasung
Mit der L6sung dieser Probleme wurde der Lehrstuhl der Hydrotechnik der
Fakultat frir Bauwesen an der Slowakischen Technischen Universitiit beauftragt.
Es wurde ein klassisches, mit der Analyse der Unterlagen und des gegenwartigen
Zustandes beginnendes L6sungsverfahren gewahlt, das mit der Zusammenstellung
des mathematischen Systemmodells begann, mit der Ldsung des DurchfluB- und
Wasserstandsregimes weitergefithrt wurde und mit dem Entwurf von MaBnahmen
endete, mit deren Hilfe man diese Nachteile beseitigen kann.
Als hydraulische Grundlage der Untersuchungen dienten Querschnitts- und
Talprofile, Lageplane und morphologische Unterlagen, die AbfluBkurven des
Laborec an den Pegeln Humennd, Strifiany, Med'ov, Kolkovce und Krisny Brod
und vom Zuleitungskanal im Profit 2abjany. Weiterhin standen die Betriebs-
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ordnungen der Wasserwerke Zemplinska Airava und Starina, der Wehre Vojany
und Strifske Bowie far die Bewirtschaftung im Schutzsystem des Ostslowakischen
Flachlandes zur Verfugung. Aus den hydrologischen Unterlagen konnten
langfristige hydrologische Charakteristiken des unbeeinfluBten Regimes des
Laborec in den Profilen Humennd, Strdliany und I2kovce und die MeBergebnisse
als Eintragungen uber dem Ubergang von Hochwasserwellen in den Profilen
Humennd, 2abjany, Strdiiany und Med'ov ermittelt werden. Fik bestimmte
Uberprufingen von Angaben aber maximale DurchfluBmengen wurden klima-
tische Charakteristiken vom FluBgebiet des oberen Laborec wie tagliche Nieder-
schlagssummen und deren Maxima, die H6he von Schneedecken, Schneewas-
serwerte und die Angaben uber durchschnittliche Tagestemperaturen ausgewertet.
Weil diese Unterlagen nicht genugend Angaben far die Verifikation und Kalibrie-
rung des mathematischen Modells der stationar ungleichfarmigen Stramung im
System der Flutibetten und Kanale boten, wurde es n6tig, Terrainmessungen der
DurchfluBmengen in drei Profilen und des Wasserstandsverlaufes in den Ab-
Schnitten in der Niihe von den MeBprofilen durchzuflihren. Im Jahre 1994 wurden
die DurchfluBmengen in den Profilen Humennd und Med'ov im Laborec und bei
Zabjany auf dem Zuleitungskanal hydrometrisch festgestellt und der Wasser-
standsverlaufin den 2,5 bis 3 km langen Abschnitten vermessen.
Die HochwasserdurchfluBmenge HQmo im Profit Humenn6, die offiziell mit
800 m'/s angegeben wird, uberpruften wir durch die Anwendung des
Niederschlags-AbfluBmodells KAPPA, das eine bestimmte Modifizierung des
SACRAMENTO-Modells darstellt, mit Einarbeitung des Schneeabflusses mittels
YETTI-Modells. Dieses Modell wendeten wir auf das FluBgebiet des oberen
Laborec uber dem Profil Humennd an und verifizierten es mit drei gemessenen
Verlaufen von Hochwasserwellen. Die Unterschiede der gemessenen und
berechneten Werte der Kulminations-DurchfluBmengen waren verhaltnismaBig
klein, sie uberschritten nicht 10 m /s. Das Niederschlags-AbfluBmodell vom
FluBgebiet des oberen Laborec wurde vor allem deswegen zusammengestellt,
kalibriert und verifiziert, damit wir durch dessen Anwendung ein Hochwasser
erhalten, das der Bildung des maximalen AbfluBes bei extremen klimatischen
Situationen entspricht. Diese Situation nennen wir die Bemessungssituation. Fig
ihre Festsetzung zogen wir maximale tagliche Niederschlagssummen mit einer
Wiederholungszeitspanne von 100 Jahren der NiederschlagsmeBstellen im
FluBgebiet des oberen Laborec in Erwagung, wobei als Eintrittsangabe das
gewichtete Mittel der maximaten taglichen Niederschlagssummen in 5 MeBstellen
(Humennd, Papin, Kamenica nad Cirochou, Medzilaborce a Starina) verwendet
wurde. Die Niederschlagsmaxima wurden mit maximaten Niederschlagen auf eine
Dauer von 180 Minuten und eine Periodizitit von 0,02 begrenzt. Auf dem
TeilfluBgebiet Cirocha berucksichtigten wir die Retentionswirkung des Speichers
Starina fur die Berechnung der Bemessungssituation.
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Die DurchfluBkapazitaten einzelner FluBbett- und Kanalabschnitte (siehe Schema
Bild 2) legten wir durch die Anwendung des mathematischen Modells vom
FluBbett- und Kanalsystem fest. Das Modell wurde ftir den Fall der stationir
ungleichf migen Str6mung und  ir den Fall der nichtstationaren Strdmung
zusammengestellt. Das mathematische Modell beschreibt die Str6mung in diesen
NaturfluBbetten:
=> Laborec vom Wehr Vojany km 11,028 bis zum km 93,451;
=* Cirocha vom ZusammenfluB mit dem Laborec am km 0,000 bis zum
Speicher Starina km 35,770;
=> Pdolinka vom ZusammenfluB mit der Cirocha (km 0,000 bis km 18,315);
4 Udava vom ZusammenfluB mit dem Laborec (km 0,000 bis km 25,294);
=> V rava vom ZusammenfluB mit dem Laborec (km 0,000 bis km 19,639).
Die Bestandteile des mathematischen Modells sind auch kunstliche Kanale:
=* der AbfluBkanal in der gesamten Lange vom ZusammenfluB mit dem
Laborec am km 0,000 bis zum Speicher Zemplinska Sirava;
=* der Zuleitungskanal in der gesamten Lange vom Speicher Zemplinska
Sirava km 0,000 bis zum Verteilerbauwerk in Petrovce km 4,754.
Das mathematische Modell beinhaltet die durch Querschnitte und Talquerschnitte
angegebene FluBmorphologie, den Rauhigkeitsgrad nl, des FluBbettes und der
Oberschwemmungsgebiete (Inundation) ni, bestimmte Rauhigkeitscharakteristiken
und hydrologische Eintrittsangaben bzw. Randbedingungen: die DurchfluBmenge
Q auf dem FluBabschnitt und die Wasserstandskote im Profit mit der kleinsten
Stationierung auf dem Abschnitt. Das zusammengestellte mathematische Modell
simuliert 188,656 km NaturfluBbetten und regulierte FluBbetten sowie Kanale und
beinhaltet 1003 Querschnitte und Talquerschnitte, was eine durchschnittliche
Profildichte von je 188 m reprasentiert. Am Modell wurden numerische Tests uber
den EinfluB des Rauhigkeitsgrads durchgeflihrt, das Modell wurde auf Grund
erreichbarer und von uns gemessener Daten des Wasserspiegelverlaufes und der
DurchiluBmenge kalibriert und nach den AbfluBkurven  r die WassermeBstellen-
Profile des Slowakischen hydrometeorologischen Instituts (SHMU) verifiziert.
Die Rauhigkeitsgrade des FluBbettes wurden in den Grenzen von 0,029 bis 0,040
variiert, im Bereich der Inundation von 0,055 bis 0,070.
Fur die Lfisung der hydrodynamischen Aufgaben wurde das Programm FENIX
angewendet. Es 16st far die eindimensionale Aufgabe:
a) iterative Ermittlung des Wasserspiegelverlaufs bei stationar ungleich[Ormiger
Str6mung nach der bekannten Beziehung (4) filr die Wasserstandsdifferenz im
oberen Querschnitt gegenuber dem unteren
Z=x.Ql 7-7 +CE),·1[1 1
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mit Z=KI4 -AH, Wasserstandsdifferenz der benachbarten Querschnitte,
% - Beiwert far Profilform und -veranderung,
1 - Abschnittslange, bestimmt durch die Differenz der Profilstationen,
Q - DurchiluBmenge,
S - DurchfluBflitche,
(iE)p - durchschnittliche Neigung der Energielinie aufdem Abschnitt, als
arithmetisches Mittel der Energieliniengefalle in beiden Profilen.
b) die Zeitentwicklung der Wasserstiinde und DurchfluBmengen in einzelnen




und der Saint-Venantschen dynamischen Gleichung
.2.*['f}.'.,(2-'.}.';. 1-,
x - unabhangig veranderliche Lange,
t - unabhlingig verinderliche Zeit,
g - Schwerebeschleunigung,
0 - Korrekturfaktor des Bewegungsvermagens,
0 - Symbol der partiellen Derivation,
10 - Neigung der FluBsohle,
y - Tiefe,
B - FluBbreite im Wasserspiegel,
R - hydraulischer Radius unter Benutzung des Preismannschen
Implizitschemas (5) ist.
Durch die Anwendung des mathematischen Modells der nichtstationaren Stra-
mung wurden die FlieBzeiten aus einzelnen TeilfluBgebieten des oberen Laborec
zum Profil Humennd festgesetzt, Fur dieses Profit wurde die DurchfluBmenge
Q,oD = 800 m /s ilberpruft und bestatigt. Weiter wurde dieses Modell far die
Uberpritfung der Retention des Flusses Laborec zwischen den Profilen Humennd
und Petr6vce benutzt. Es wurde festgestellt, da13 es im gegenwartigen Zustand
nicht real ist, mit der angegebenen DurchfluBtransfo¤nation von 800 auf 560 m3/s
zu rechnen, sondem daB ein deutlich geringeres Retentionsvermogen des Flusses
mit einer Transformation von 800 auf 728 m /s vorliegt. Diese DurchfluBmenge ist
for die Bemessung des Verteilerbauwerks maBgebend und aufden Zuleitungskanal
und den Laborec zu verteilen.
Das mathematische Modell der stationiiren ungleich irmigen Str6mung benutzten
wir for die Ermittlung der DurchfluBkapazitat der inkriminierten FluBbett- und
Khnalabschnitte. Wir stellten folgendes fest:
worm
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· Die reale DurchfluBkapazitat des unteren Laborec (unter der AbfluBkanal-
Einmundung) teilweise durch den Ruckstau vom ZufluB Uh determiniert ist.
Der Ruckstau erreicht eine Ltinge von 20 km oberhalb des Zusammenflusses.
Die DurchiluBkapazitat kann man aus der Bedingung der Nichtgefuhrdung
der Bruckenkonstruktionen uber den Wett von 340 - 370 m /s ausdracken.
. Das DurchfluBvermagen des Laborec in Michalovce ist wegen seines
regulierten Abschnittes gr6Ber und kann durch die Ungleichung
Qo +QL 5320ms/s
ausgedruckt werden, wobei Qo und QL die DurchfluBmengen im AbfluBkanal
und im Laborec sind.
· Die DurchfluBkapazitlit des nicht regulierten Laborec ist unterhalb des
Verteilerbauwerks unzulanglich und erfordert eine entsprechende
Regulierung dieses Abschnitts.
· Der Zuteitungskanal in Zemplinska Sirava hat unter den gegenwartigen
Bedingungen ein reales DurchfluBverm6gen von 425 m3/s. Dieser WeI·t wird
durch den gegenwartigen Zustand des Dammes in seinem oberen Abschnitt
und durch die Hi henlage der Brticken in diesem Teil bestimmt.
· Fur verschiedene DurchfluBkombinationen im Laborec QL und im AbfluB-
kanal Qo wurde die DurchfluBkapazitat des AbfluBkanals festgesetzt. Sie
kam durch das Bedingungssystem
Qo. - = 246-0,53-QL und QoB + Qi W 320,
ausgedrlickt werden, wobei die erste davon die durch lineare Regression der
L6sungsergebnisse aus dem Wasserspiegelverlauf Sr verschiedene
DurchfluBkombinationen gewonnene Gleichung ist und die zweite eine
Summenbedingung darstellt, die die FluBbettkapazimt des Laborec unter
Michalovce berucksichtigt.
5 MaBnahmeentwarfe
Aus der hydrologisch-hydraulischen Analyse des DurchfluB- und Wasserspiegel-
regimes im System gingen MaBnahmeentwilrfe hervor, die in drei Grundvarianten
mit Kombinationsm6glichkeiten ausgearbeitet wurden.
Die erste Variante beruht auf der Voraussetzung der vollstandigen
Kapazitatsausnutzung des Zuleitungskanals im gegenwirtigen Zustand. Wahrend
eines HQ,co wurden 425 m /s durch den Kanal und die ubrigen 295 m /s durch das
rekonstruierte Verteilerbauwerk in den Laborec flieBen. Dieser Zustand wird
jedoch durch die maximale DurchfluBmenge im AbfluBkanal, die 25 m3/s nicht
uberschreiten darf, bedingt. Also wurde praktisch das gesamte Volumen der
Hochwasserwelle im Retentionsraum des Speichers Zemplinska Sirava
aufgefangen werden. Nach den extremen Durchflussen wurde dieser Raum durch
den AbfluBkanal entleert werden, weil sein DurchfluBvermligen schon viel graBer
sein warde.
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Diese Variante setzt voraus:
· den grundlichen Umbau des Verteilerbauwerks, was durch einen neues Wehr
mit einer Kapazitat von ca. 230 Inps oder durch den Neubau einer far 295 m3/s
DurchfluB bemessenen Anlage ge16st werden kannte,
· den Ausbau des Laborec in seinem nicht regulierten Teil uber Michalovce for
die sichere Hinuberleitung der maximalen DurchfluBmenge durch das
Verteilerbauwerk.
Die zweite Variante nutzt die gegenwitige Kapazittit des Verteilerbauwerkes aus.
Diese k nte nach den zusatzlichen Regulierarbeiten die geplanten 63 m3/s
Ableitung in den Laborec erreichen. Durch den Zuleitungskanal wurden 657 m3/s
flieBen und der AbfluBkanal wurde ein DurchfluBvermdgen von 212 m'/s
erreichen. Diese Variante nimmt weniger Retentionsraum in Anspruch, ist aber
verhaltnismaBig kostspielig.
Es wurde natig:
=* die Damme in der Nithe des Verteilerbauwerks und am Speicher Petrovce um
ca. 140 cm zu erh6hen,
=> die Damme des Zuleitungskanals um ca. 130 cm zu erhehen undzu dieser Er-
hdhung auch die Bracke mit der StaatsstraBe anzupassen,
=* den gegenwartigen Unterteil des Verteilerbauwerks so anzupassen, daB die
DurchfluBmengen von 70 m'/s sicher hinubergeleitet werden k6nnten. Das
setzt sodann die Regulierung des zugeh6rigen FluBabschnitts unterhalb des
Verteilerbauwerks voraus.
Die dritte Variante ist eine KompromiB16sung. Sie setzt manche Teilregulierungen
im Zuleitungskanal und die Kapazititserhohung des Verteilerbauwerkes voraus,
wobei die Quantifizierung dieser Regulierungen aus dem gewahlten Ver-
teilungsverhaltnis der reduzierten maximalen DurchfluBmenge im Profit Petrovce
Qi oo.red = 730 mi/s zwischen dem Zuleitungskanal und dem Laborec hervorgeht. In
der von uns entworfenen KompromiBvariante gingen wir davon aus, daB es somit
nicht nbtig ware, die Brucke uber dem Zuleitungskanal zu rekonstruieren. Dieser
Anforderung entsprechen bei der Einhaltung der 50 cm Reserve zwischen dem
Wasserspiegel und der unteren Bruckenbegrenzing folgende DurchfluBverhalt-
nisse:
- DurchfluBmenge im Zuleitungskanal 525 m /s,
- DurchfluBmenge im Laborec 195 m3/3,
- DurchfluBmaximum im AbfluBkanal .125 m /s.
Diese Variante warde erfordern:
* die Dammerhtshung im Speicher Petrovce und im Zuleitungskanal um 50 cm,
=* die Rekonstruktion und Erweitung des Verteilerbauwerkes mit der
Ausnutzung der Kapazitatsdurchflusses von 65 nips durch das bestehende
Bauwerk und den Aufbau des neuen Wehres mit einem DurchfluBvermdgen
von 130 m'/s neben dem existierenden Bauwerk,
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=* die Regulierung des FluBbetts des Laborec im Gebiet von Michalovce ab
km 40,700 bis zum Tosbecken des wesentlich rekonstruierten Verteiler-
bauwerkes far die DurchfluBmenge von 195 m /s.
Die entworfenen L6sungsvarianten wurden technisch ausgearbeitet und die
Orientierungskosten f r die Realisierung unter Festsetzung der n6tigen Grund-
einnahmen berechnet. Es wurde die erste Variante gewahlt. Sie wird in zwei Modi-
fikationen verfolgt werden - der Erweiterung des Verteilerbauwerkes oder der
Beseitigung des alten Verteilerbauwerkes und einem Neubau. Weiter setzt man
Modelluntersuchungen  r den optimalen Standort des Bauwerks und seinen
technischen Entwurf (DurchfluBkapazitat, Tosbeckenabmessungen, Pfeiler,
Staukonstruktionen) sowie die detaillierte Ausarbeitung der technischen Lasung
auf Grundlage der Modellergebnisse voraus.
6 Schlutlfolgerungen
Dieser Beitrag gibt eine kurze Information uber die Ldsung mancher Teilprobleme
aus dem 30-j ahrigen Betrieb des wasserwirtschaftlichen Knotens - Speicher
Zemplinska Sirava. Wodurch entstehen diese Probleme und wie soil man ihnen
auch bei neuen wasserwirtschaftlichen Bauvorhaben vorbeugen? Die Ur-
sachenanalyse mancher Nachteile zeigte, daB folgenden Punkten groBe
Aufmerksamkeit zu wid,]len ist:
1) Kritische Analyse der hydrologischen Angaben, die zwar offiziell und
verbindlich sind, wobei aber trotzdem uberpraft werden muB, ob sie den
gegenwartigen Bedingungen im FluBlauf entsprechen. Die Angaben uber
Hochwassermengen, die der hydrometeorologische Dienst liefert, werden als
unbeeinfluBte Angaben bezeichnet und sind ein Ergebnis der statistischen
Verarbeitung langer Zeitreihen von Beobachtungen. Sie sind auBerordentlich
weitvoll, jedoch steht der Projektant in der Pflicht zu uberpritfen, ob nicht ein
antropogener Eingriff in den FluBlauf vorgenommen wurde, der das
HochwasserdurchiluB- oder Wasserspiegetregime markant beeinfluBt haben
kdnnte. Im gell sten Fall konnte durch die Eindammung bestimmter
FluBabschnitte des Laborec das Retentionsverm6gen der Oberschwem-
mungsgebiete verandert werden, was sich in einer wesentlichen Herabsetzung
der HochwasserdurchfluBmengen im Profil Petrovce auBerte.
2) Wichtig ist auch die Auswahl und die Anwendung der passenden Methoden der
hydraulischen Stramungsberechnung in offenen FluBlitufen und an
wasserbaulichen Antagen. Die von uns studierten Entwurfe aus 50 Jahren ent-
sprachen den damaligen Kenntnissen und Moglichkeiten. Der hydraulische
Entwurf der Zuleitungs- und AbfluBkanale wurde unter der Voraussetzung des
stationar gleichfdrmigen Abflusses ausgearbeitet, der RuckstaueinfluB auf das
Wasserspiegelregime wurde nicht beurteilt usw.
Der gegenwiirtige Erkenntniszustand in der FluB- und Anlagenhydraulik und vor
allem die M6glichkeiten, die die EDV bietet, erm6glichen auch durchschnittlich
ausgestatteten Projektierungsburos, komplizierte Probleme wesentlich genauer mit
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wirklichkeitsnahen Ergebnissen zu 16sen. Die Ausnutzung der ein- und
zweidimensionalen Modelle for die stationtire und nichtstationire Str6mung in den
FluBlitufen und in der Umgebung von Bauwerken sind zusammen mit den
Modellen far die Schwemmstoffe, Kolke, Transport und Sedimentation schon jetzt
ein unverzichtbarer Bestandteil von Studien und technischen Entwifen des
wasserwirtschaftlichen Bauens.
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Modelluntersuchungen far das Wasserkraftwerk Gries an der Salzach
1 Vorwort
Modelluntersuchungen von wasserwirtschaftlichen Anlagen verschiedener Art
haben eine alte Tradition und k6nnen auch in der heutigen Zeit nicht durch neue
M8glichkeiten bei der Berechnung von Stramungsvorgiingen ersetzt werden. Das
alteste hydraulische Laboratorium im ehemaligen Osterreich-Ungarn, jetzt in der
Tschechischen Republik, wurde im Jahre 1917 an der Technischen Hochschute in
Brfinn von Professor Smreek gegrandet. Bis heute dient dieses Laboratorium zur
Fachausbildung der Studenten, zur wissenschaftlichen Forschung der Professoren
und zur Ldsung praktischer Probleme des Wasserbaus.
In diesem Laboratorium wurden hydraulische Problemstellungen von praktisch
allen wichtigen Wasseranlagen der ehemaligen Tschechoslowakei und vielen
wasserwirtschaftlichen Einrichtungen der ganzen Welt gelast.
Als Beispiel der Laboratoriumforschung und auch als Beweis, daB diese auch
heute noch nutzlich sein kann, legen wir kurz die Ergebnisse unserer
Modellversuche des Wasserwerkes Gries am FluB Salzach in Osterreich vor, die
wir flir das tschechische Projektierungsburo Aquatis in Brunn, das bsterreichische
Bilro Hydroconstrukt in Steyr und die asterreichische Aktiengesellschaft Tauern-
kraftwerke in Salzburg durchgefilhrt haben.
2 Problemeinfithrung
Die projektierte Wasserkraftanlage Gries liegt an der Salzach im Alpental
ungef hr 75 Kilometer stromabwiirts von Salzburg und soll der Energieversorgung
dienen. Die starke Geschiebef hrung im FluB erforderte einige Besonderheiten der
Konstruktion des Wehres und der Kraftanlage. Die ganze Aniage besteht aus der
zweiteiligen uberstrdmten Kraftanlage und dem in FluBmitte befindlichen Kies-
ablaB. Die Oberfille bestehen aus zwei Schiauchwehren, der KiesablaB ist mit
einem SegmentverschluB mit Regulierklappe ausgerustet. Ein einfaches
Konstruktionsschema liegt in Bild 1 vor.
Die Sicherheit der Konstruktion erforderte die Ableitung des 1,5-fachen Durch-
flusses des hundertj tihrigen Hochwassers (HQ, 00= 539 m'/s) durch den ge6ffneten
Kiesabla8 und nur eins von den zwei Schlauchwebren. Eine prizise Beurteilung
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Modellversuche m6glich. Beim tiglichen Betrieb der Kraftanlage setzt sich das
Geschiebematerial im Staubecken oberhalb der Stufe ab. Beendet man den
Anlagenbetrieb, setzen sich die feineren Materialpartikel auch direkt vor dem
Turbineneintritt ab.
Der HochwasserdurchfluB soil also, withrend die Turbinen gesperrt sind, zur
Durchspulung des abgesetzten Materials aus dem oberen Staubecken und aus dem
Turbineneintritt dienen. Bei diesem Vorgang soll nur der KiesablaB gefjffnet sein.
In diesem Fall ist die M6glichkeit der gefahrlichen Bodenerosion zu beruck-
sichtigen.
Diese Probleme sind bisher praktisch mir am physikalischen Modell und auch nur
nallerungsweise 16sbar.
3 Forschungsprogramm
Das Programm wurde vom Auftraggeber in zwei Problembereiche unterteilt:
a) Die experimentelle Uberprufung der Kapazitat einzelner Teile des Wasser-
werkes besonders beim HochwasserdurchfluB.
b) Die experimentelle Erforschung der Erosions-und Sedimentationsprozesse im
oberen und unteren Staubecken.
Fur die Versuche sollte ein geometrisch tihnliches Modell des Wasserwerkes und
der Flu13strecke in der Gesamtlange von ca. 1000 Metern im Ma stab 1:20 zur
Anwendung kommen.
Die Kapazitatsuberprufung der Teile schloB foigendes ein:
a) Ermittlung der DurchfluBmenge der gedffneten Klappe auf dem Segment-
verschluB des Kiesablasses bei Betriebswasserspiegel und dem
b) um 30 cm haheren Wasserspiegel als Betriebsweise bei Turbinenbetrieb.
c) Ermittlung des Wasserspiegels oberhalb und unterhalb des Wehres beim Tur-
binendurchfluB und beim HochwasserdurchfluB HQi, HQ,0, HQioo und
1,5·HQ,00, wobei die Turbinen bei verschiedenen Betriebsfallen gesperrt
werden, z.B.
- nur ein SchlauchverschluB ganz ge6ffnet,
- beide Schlauchverschlusse ganz ge6ffnet,
- Segmentversch1118 des Kiesablasses ganz ge6ffnet,
- SegmentverschluB und ein SchlauchverschluB ganz geflffnet,
- beide Schlauchverschlusse und die Klappe des Segmentverschlusses ganz
geeffiet.
Die Untersuchung der Erosionsprozesse bestand hauptsachlich aus der Ermittlung
der Sohlenanderungen im oberen und unteren Staubecken nach dem DurchfluB
eines fiin ahrigen und eines hundertjahrigen Hochwassers bei der Zeitverlauf-
modellierung und beim gleichzeitigen ZufluB der Geschiebe von der oberen FluB-
strecke. Als spezifische Aufgabe sollten wir die Muglichkeit der Ausspalung
abgesetzter Stoffe im Raum vor den Turbinen und vor dem KiesablaB beurteilen.
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Im Falle der gesperrten Turbinen setzt sich feineres Sandmaterial direkt vor der
Anlage ab und seine Entfernung bringt bedeutende Betriebsschwierigkeiten mit
sich.
4 Forschungseinrichtung
Das Modell der FluBstrecke im auBerordentlich groBen MaBstab 1:20 ist ca. 60 m
lang und wurde im AuBenareal unseres Laboratoriums realisiert. Die Ufer wurden
fest aus Betonmauerwerk gebaut, die Uferbefestigung (schwerer Steinwurf) aus
den geometrisch ahnlichen und mit dem Mauerwerk mit Asphalt verbundenen
Steinen vorgenommen. Die FluBsohle wurde beweglich aus dem Sandmaterial
0,03 + 8 mm ausgelegt. Dieses Material ist der Wirklichkeit geometrisch ahnlich.
Die FuBe der Uferbefestigung wurden aus entsprechenden Steinen gefertigt. Das
Modell des Wehres und der Kraftantage wurde aus Kunststoffen qVC und
UMAPLEX) gefertigt. Der SegmentverschluB mit der Klappe sowie die
Schlauchverschlusse sind funktionsfdhig - sie ermaglichen eine Regulierung der
Durchflusse. Das Turbinenmodell ist nicht funktionsftihig, es laBt sich nur der
DurchituB mit Hilfe der S chaufeln in der Rohrleitung einstellen. Zur Messung der
Wasserspiegellage, der Bodenlage und der Durchflusse benutzten wir die ablichen
Einrichtungen, zur Dosierung des Geschiebes wurde eine spezielle
Dosiereinrichtung gefertigt. Als Wasserquelle Air den Modellbetrieb (ca. 3001/s)
diente der nahe Stausee.
5 Versuchsdurchfuhrung und Forschungsergebnisse
5.1 Oberprufung der Kapazitiit einzelner Teile der Wasseranlage
Nach dem vorgegebenen Versuchsprogramm wurden kr den veranderlichen
DurchfluB die entsprechenden Wasserspiegellagen gemessen und die Ergebnisse
unter der Voraussetzung der Gultigkeit des Froude - Ahnlichkeitsgesetzes in die
Wirklichkeit ubertragen. Weil es sich um einen ganz ablichen Vorgang handelt,
hhren wir nur einige interessantere Ergebnisse an. Die Kapazitiit der ganz
gedffneten Fischbauchldappe sowie der Oberfdle bei den ganz ge6ffneten
Schlauchverschlussen kann nach der ablichen Formel far den Uberfall
C 21 ,5
Q=mbb,Al"tJ
berechnet werden (b - Breite, h - Uberfallhf he, vo - Geschwindigkeit vor dem
Uberfall).
Den Koeffizienten m far die Klappe haben wir bestimmt
- fiir den gut belulteten Uberfallstrahl m = 0,400,
f r den Uberfallstrahl mit Unterdruck m = 0,480.
Fur den Uberfall mit vollstandig geaffneten Schlauchverschlussen wurde der
Mittelwert des Koeffizienten m = 0,365 berechnet.
In diesem Fall bedeutet b die mittlere Breite des trapezfarmigen Oberfalls.
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Die Offnung des Kiesablasses setzt man nur beim HochwasserdurchfiuB voraus.
Der Charakter der Strdmung durch ein so deutlich verengtes Profil lii13t sich
schwer mittels einer hydraulischen Berechnung und in seiner Gesamtheit auch bei
der Experimentalforschung kaum erfassen. Wir haben den Wasserspiegelverlauf
far sieben Hochwasserdurchflusse gemessen (QT, HQI, HQ3, HQ , HQ,0, HQ30,
HQ,00). Dabei haben wir zwei typische Str8mungsformen festgestellt. Bei der
DurchfluBmenge Q 5 HQ, = 234 m /s bildet sich im Kiesabla13 eine
ungewahnliche Strdmung mit zwei Wechselsprungen (Bild 2) zwischen der
schieBenden und strtimenden AbfluBform aus. Dieser Str6mungsfall laBt sich
praktisch nicht rechnerisch 16sen. Bei den DurchfluBmengen uber Q = 300 m3/s
bildet sich ein typischer Oberfall uber die niedrige Schwelle. Fur seine Be-
rechnung kann man die schon angefiihrte Formel benutzen. Der Mittelwert des
Koeffizienten m wurde zu m = 0,408 ermittelt. Zwei Beispiele des Hochwas-
serverlaufs durch den KiesablaB werden in Bild 2 angefuhrt. Um die Sicherheit






















Bild 2: Beispiele des Hochwasserverlaufes durch den KiesablaB
Fur den Fall, daB beide Schlauchverschlusse und auch die Klappe des Segment-
verschlusses ge6ffnet werden, ergibt sich eine Gesamtkapazitat von Q = 585 m'/s,
also 1,28 · HQ,00 = 1,28 · 457 m /s .
Im Fall, daB ein SchlauchverschluB und der KiesablaB ge8ffnet werden, ist die
Gesamtkapazitat Q = 541 m'/s, also 1,18 · HQioo = 1,18 · 457 m /s. Die DurchfluB-
menge von 1,5 · HQ,00 - 686 m% kann sicher durch zwei ge8ffnete Schlauch-
verschlusse und den ge6ffneten KiesablaB abgeleitet werden.
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5.2 Untersuchungen der FluBbettdeformation bei HochwasserdurchfluB
Die Untersuchungen der FluBbettdeformation wurden far zwei Hochwasser-
durchilasse durchgefahrt - f r HQs und HQIoo. Vom Auftraggeber wurde eine
idealisierte DurchfluBiinderung in der Zeit der Hochwasserwelle zur Verfugung
ges ellt. In beiden Fallen dauerte die Welle zwei Tage, am Modell nach
Umrechnung mit dem Froude - Gesetz 12 Stunden. Am Modell wurde der
DurchfluB nicht laufend, sondern in Stufen geandert.
Da die Salzach wiihrend des Hochwassers das Steinmaterial transportiert, muBte
der Geschiebetransport modelliert werden. Dazu haben wir die Ergebnisse der
einjahrigen Geschiebemessungen im Kraftanlagenprofil erhalten, die aus den
taglichen Geschiebemengen und der Geschiebegranulometrie bestanden. Zur
Berechnung der Modellgeschiebemenge wendete man die Formel von Meyer -
Peter und Muller far den GeschiebedurchfluB an. Weil das Geschiebematerial
gentigend grob war, hat man far das Modell als Geschiebematerial den
zubereiteten FluBsand der mittleren Korngr6Be d = 1,41 mm gewithlt.
Auch die Modellgeschiebemenge wurde nach dem WasserdurchfluB in Stufen
getindert. Weil das Sohlenmaterial der FluBstrecke auch genugend grob ist, wurde
die Modellsoble aus dem geometrisch allnlichen FluBsand der mittleren Kom-
grtsBe d = 1,50 mm gebildet. Nachjedem Hochwasserverlaufwurde die Anderung
der FluBsohle dokumentiert. Das einfache Schema der FluBsohlendeformation
fahren wir in Bild 3 an. Es zeigte sich, daB die Deformation in beiden Versuchen
ahnlich war, nur graBer beim gr68eren DurchfluB. Aufgrund der vereinfachten
Unterlagen k6nnen die vorgenommenen Versuche naturlich lediglich zur
Orientierung uber den Verlauf der Erscheinung dienen. Trotzdem kdnnen daraus
einige grundstitzliche SchluBfolgerungen gezogen werden.
a) Beim Hochwasserverlauf ist die Durchspillung des Stauraumes vorgesehen.
Durch die Untersuchung wird bestatigt, daB die Durchspulung fast im gesamten
Raum des Staubeckens wirksam sein wird. Probleme mit den Ablagerungen sind
im erweiterten FluBbett nur im Streifen an beiden Ufern entlang zu erwaIten.
b) In den regelmaBigen, unaufgeweiteten Streckenabschnitten oberhalb und unter-
halb des Wehres ist eine umfangreiche Erosion der FluBsohle zu erwarten. Die
entworfenen SteinfaBe, die in einer Tiefe von 260 cm gegrandet wet·den, sollten
jedoch durch die Kolktiefe nicht gefihrdet werden.
c) Unterhalb der Wasseranlage kdnnen sich im erweiterten Profil des FluBbettes
sowohl tiefe 6rtliche Kolke als auch hohe Sandbanke bilden, die jedoch praktisch
nicht zu entfernen sind. Die Befestigung muB in diesem Raum so ausgelegt
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5.3 Spulnng des abgeselzten Materials vor den Turbineneinliiufen
Beim TurbinenverschluB kann es zu einer deutlichen Einschwemmung feineren
Materials in den Raum vor den Turbinen bis zur oberen Kante der Trennwand
kommen. Gleichzeitig sind auch Ablagerungen im Bereich vor dem geschlossenen
KiesablaB m6glich. Die Beseitigung dieser Materialien bereitet bei tihnlichen,
bereits betriebenden Wasserkraftanlagen groBe Komplikationen.
Deshalb wurde nach Maglichkeiten zur Ausspulung der Ablagerungen durch den
KiesablaB und durch die Turbinen gesucht. Fik die Durchspulung setzten wir den
DurchfluB QT = 100 m /s und HQ, = 234 m /s voraus. Die Granulometrie des
abgesetzten Materials ist nicht bekannt, ftir die Untersuchung haben wir den Sand
der mittleren KorngrtiBe d= 0,45 mm gewahlt, der der KomgraBe d=1+10mm
in der Wirklichkeit entspricht.
Dieses Material wurde im Raum vor den gesperrten Turbinen und vor dem Kies-
ablaB abgelegt. Nach der DurchfluBeinstellung wurde der KiesablaB ge6ffnet und
das Material innerhalb von 60 Minuten ( 4,5 Stunden in der Wirklichkeit) fortge-
spult. Nachher wurde die Oberflache des restlichen Materials vermessen und alle
Turbinen aufgemacht. Diese zweite Versuchsphase dauerte 90 Minuten, innerhalb
dieser Zeit wurde das restliche Material aberwiegend durch die Turbinen
abgefillirt. Nach dieser Zeit wurde der Modellzulauf geschlossen, das Wasser aus-
gelassen und das restliche Material wiederum gemessen. Das Schema dieses Vor-
ganges wird im Bild 4 dargestellt.
Die Untersuchung hat folgende Hauptergebnisse gezeigt:
a) Kurz nach der Offnung des Kiesablasses kommt es zur Ausspulung der davor
befindlichen Ablagerungen.
b) Zur Abschwemmung des abgesetzten Materials vor den Turbinen durch die
Offnung des Kiesablasses ist die Bildung des schieBenden Abflusses vor dem
KiesablaB n6tig.
c) Bei unseren Versuchsen kam es zur Abschwemmung von 50 - 70 % des
abgesetzten Materials durch den DurchfluB uber den KiesablaB.
d) Durch die nachfolgend ge6fhieten Turbinen konnten weitere etwa 10 % des
Materials weggeschwemmt werden. Der ProzeB der Ausspulung durch die
Turbinen istjedoch sehr langsam.
e) Der Rest von ca. 20-40 % des abgesetzten Materials blieb im Raum vor den.
Turbinen abgelagert und muBte mechanisch entfernt werden.
SchlieBlich muB man aber darauf hinweisen, daB sich diese Ergebnisse quantitativ
nicht ganz eindeutig auf die Wirklichkeit ubertragen lassen und nur zur-
Orientierung dienen k innen.
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6 SchluBfolgerung
Die Wasserkraftanlage Gries an der Salzach ist kein Bauwerk von besonderer
Bedeutung. Es warenjedoch einige spezielle Probleme zu 18sen, die hauptsiichlich
die Sicherheit der Anlage im Hochwasserfall und die damit verbundenen
Erosionsprozesse betrafen. Der Projektant muBte deshalb eine spezifische
Baukonstruktion wahlen - die Kombination · des Oberfalls mit dem
SchlauchverschluB, den Turbinen in einem Block und den engen mittleren
KiesablaB. Diese besonderen Bedingungen erforderten eine spezifische
Untersuchung der Prozesse, die durch den ablichen Vorgang nicht zu 16sen sind.
Als Ergebnis dieser Arbeit kdnnen wir ein Beispiel einer interessanten
Baukonstruktion sowie einen speziellen L8sungsvorgang mit intemationaler
Mitarbeit vorstellen. Sie sind in ahnlichen Wasserbaufallen gut zu verwenden.
7 Literatur
Modellforschung des Wasserwerkes Gries am FluB Salzach; SchluBbericht uber
die.Forschungsergebnisse 1994 - 1995; Institut far Wasserbau, Fakultat fiir Bau-
wesen, Technische Universitiitin Brno, 1995.
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Sanierung und Reaktivierung von Kleinwasserkraftanlagen an der Werra
1 Einfithrung
1.1 Beschreibung des Niederschlagsgebietes
Das Niederschlagsgebiet der Werra hat eine Gr6Be van ca. 5.500 km2, die Quelle
liegt im Thikinger Wald auf einer Hahe von 797 m + 1\IN. Werra und Fulda bilden
zusammen in einer H6he von 116 m + NN in Hannoversch Munden die Weser
(Bild 1,21
Die j hrlichen Niederschlage sind im Thuringer Wald mit uber 1200 mm am
gr6Bten, an der Werramundung betragen sie 764 mm. Insgesamt gibt es an der
Werra 11 Pegel (Deutsches Gewasserkundliches Jahrbuch 1990, Thur. Landesan-
stalt 1992). Erhahte Abflusse gibt es in Folge der Schneeschmelze im Thuringer
Wald und im Sommer, bedingt durch Gewitter. Das mittlere Niedrigwasser betriigt
am Pegel Eisfeld 0,14 ms/s und witchst bis zum Pegel Letzter Heller auf 14,2 m'/s.
Das jahrliche Mittelwasser betriigt am Pegel Eisfeld 1,1 m'/s und wachst bis zum
Pegel Letzter Heller auf 50,5 m'/s..Die Arbeitsgemeinschaft (ARGE) Weser
betreibt insgesamt sechs WasserqualitiitsmeBstellen im Niederschlagsgebiet der
Werra. Funf liegen unmittelbar an der Werra, eine an der Ulster (DVWK 1993).
Die Werra durchilieBt zunthst den Unteren und Oberen Muschelkalk, erreicht
dann den Mittleren Buntsandstein, durchquert den Unteren Buntsandstein und tritt
dann wieder in Schichten des Mittleren Buntsandsteins ein. Zwischen Bad
Salzungen und Eisenach liegen in einer Tiefe zwischen 400 m und 1.000 m Salz
fluze, die bergmannisch abgebaut werden.
Die Talaue wird von der Quelle bis Meiningen uberwiegend forstwirtschaftlich
genutzt, anschlieBend herrscht Wiese und Weide vor, lediglich zwischen Eisenach
und Eschwege wird die Talaue ackerbaulich genutzt (Weizenanbau). Das Langs-
gefalle ist gering, im Mittel betragt es zwischen den Pegeln Eisfeld und Letzter
Heller 1 960. Die untersten 89 km sind BundeswasserstraBe, an den Stauanlagen
wurden im 18., 19. und 20. Jahrhundert zusiitzlich Schleusen errichtet. Die ge-
werbliche Schiffahrt ist jedoch schon seit ca. 100 Jahren zum Erliegen gekommen
(R6ttcher 1995).
1.2. Wasserqualitiit
Eine Besonderheit stellt die Salzbelastung dar, die aus dem Salzabbau herruhrt. In
dem Rohsalz befindet sich Kieserit (MgS04 Magnesiumsulfat), mit dem sich ein
Danger far chloridempfindliche Pflanzen herstellen li:Bt. Dieser Danger wird in
einem mehrstufigen ProzeB aus dem Rohsalz gewonnen. Es fallen Ruckstands-
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mengen und Salzabwasser an. Die Ruckstandsmengen werden zu Halden aufge-
schuttet, das Salzabwasser wird in Hessen versenkt. In Thuringen wird es, abhan-
gig vom Betriebsablauf, versenkt und in dieWerra eingeleitet.
 3 116 m+NN
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Die Fulda ist von der Versalzungsproblematik nicht betroffen. In der Werra treten
jedoch sehr hohe Konzentrationen auf. Bereits 1913 war far Gerstungen ein
Grenzwert von 2.500 mg/1 Chloridfracht, bei einer Gesamtharte von 50° deutscher
H&rte, festgelegt worden. Dieser Grenzwert wurde bis zum 2. Weltkrieg in etwa
eingehalten. Heute treten lokale Spitzen bis 9.000 mg/1 auf. Dies auch, obwohl die
Thuringer Werke Dorndorf und Merkers geschlossen wurden. Diese hohen Salz-
gehalte haben EinfluB aufdie technische Ausstattung der Wasserkraftwerke.
2 Beschreibung der Wasserkraftanlagen
2.1 Technische Angaben
Von den sechs in diesem Beitrag betrachteten Kraftwerken (Tab. 1) sind zwei
FluBkraftwerke und vier Ausleitungskraftwerke. Ein Kraftwerk - der Letzte Heller
- fallt mit einer Leistung von 2.610 kW nicht mehr in die Gruppe der Kleinkraft-
werke, wurde jedoch aus Vergleichsgrtinden aufgenommen. In Bad Sooden-
Allendorfund Eschwege handelt es sich jeweils um zwei baulich getrennte Kraft-
werke. Die Ausbaugrade sind sehr unterschiedlich. Den gr6Bten Ausbaugrad hat
der Letzte Heller mit 1,6, gefolgt von Einhausen mit 1,26 und Widdershausen mit
1,0. Die Antagen Eschwege folgen mit 0,91 und Bad Sooden-Ailendorf hat 0,41.
Das erwahnte geringe Langsgefalle der Werra macht Fallhtlhen zwischen 1,92 m
(Einhausen) und 3,77 m (Letzter Heller) maglich. Die Standorte wurden fraher
genutzt und waren durchweg ·mit Francis-Turbinen ausgerustet. In zwei Fiillen
(Bad Sooden-Allendorf, Eschwege) wurde die Francis-Schachtturbine beibehalten,
bzw. je eine Kaplan-Turbine und PropeHer-Turbine mit vertikaler Welle einge-
baut. Alle anderen Turbinen wurden durch Kaplan-Rohrturbinen ersetzt. Im Mit-
tel- und Oberlauf der Werra kam die Sonderform der Getriebe-Rohrturbine, bzw.
der Rohrturbine mit Riementrieb zum Einsatz (Bild 3). Diese Maschinen eignen
sich besonders fOr geringe Fallhdhen und Abflusse zwischen 3 und 120 m'/s. Zwei
Anlagen (Rasenmuhle, Einhausen) sind mit jeweils einem Maschinensatz ausge-
rlistet.
In der Regel wurden die alten Wehre mit den vorhandenen Verschlussen saniert.
So gibt es far neue Anlagen untypische Verschlusse, wie Walzen und Schiitzen. In
zwei Fallen wurde auf ein festes Wehr ein Schlauchwehr als Regulierorgan aufge-
setzt. Die funf Wasserkraftanlagen, die dem eingeleiteten Salzabwasser ausgesetzt
sind, haben durchweg besondere MaBnahmen des passiven Korrosionsschutzes
getroffen. Dartiber hinaus haben vier Anlagen zusatzlich kathodischen Korro-
sionsschutz vorgesehen. Grund dafor waren die Erfahrungen, die man 1986 und
1987 in der Wasserkraftanlage Letzter Heller sammeln muBte. Flachenabtrag und
MuldenfraB an den Kohlenstoffstahlen machten den Einbau von Opferanoden und
Kathoden an den Stahlteiten erforderlich. Pro Anode wurde eine maximale Strom-
belastung von 50 A ermittelt, srate betrug 3 g/A·a und die Lebenser-die Abtrag
wartung wurde mit rd. 6 Jahren ermittell. Zur Steuerung und Uberwachung wur-
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den zuslitzlich Bezugselektroden eingebaut. Die dafar aufzuwendenden Kosten
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Soweit die spezifischen Kosten fill· die Sanierung bzw. Reaktivierung der Anlagen
vorliegen, sind sie in der Tab. 1 in der letzten Zeile aufgefithrt. In der Regel liegen
sie zwischen 11.000,- DM und 13.000,- DM/inst. kW. Lediglich die spezifischen
Kosten der Wasserkraftanlage in Bad Sooden-Allendorf, die weitgehend die vor-
handene Stauanlage und Baulichkeiten nutzen konnte und bei der ein hoher Ei-
genanteil durch den Betreiber erbracht wurde, liegen untypisch niedrig.
2.2 Umweltrelevante Angaben
Wie bereits erwahnt wurden die fraheren Stauantagen verwendet und die frither
genehmigten Stauh6hen eingehalten, lediglich in Eschwege wurde am groBen
Webr eine maBvolle Erh6hung von 0,42 m vorgenommen. Soweit neue Regu-
lierorgane natig waren, wurden Schlauchwehre verwendet. Bis auf den Stau am
Letzten Heller verursachen alle Stauhaltungen mit Wassertiefen zwischen 1,5 m
bis 3,0 m und Aufenthaltszeiten < 0,5 Tage geringe Beeintrachtigungen. In der
Hydraulik hat sich uberall abbaubares Bioal durchgesetzt. Der seit Beginn der
90er Jahre geforderte 20 mm Rechen (Schultze 1993) wurde in Hessen, mit einer
geringen Abweichung in Widdershausen (22 mm), eingebaut. In Tharingen
wurden lichte Stababstande von 32 mm bzw. 25 mm verwirklicht. Die
Rechengutentsorgung wird entsprechend den gesetzlichen Vorschriften
vorgenommen. Dazu zahlt auch die Weiterleitung der Schwimmstoffe, wie sie in
Eschwege praktiziert werden, und wie sie im Bild 4 dargestellt ist. Die
Rechenstabe sind horizontal angeordnet, die Putzharke schiebt das Schwemmgut
auf den Rechenstiiben bis zum Rande des Rechens, dort werden die
Schwimmstoffe im Wasser uber das Wehr gespult. Eine heute nicht mehr
genehmigungsfihige Form der Rechengutentsorgung wurde in der
Wasserkraftanlage Rasenmuhle praktiziert (Bild 5). Hier wurde das Rechengut in
eine Rinne abgekippt und ins Unterwasser gespult. Heute erfolgt die Spulung des
Rechenguts in einen Container.





















In der zweiten Spalte sind die Restwasserabflusse mit Hilfe der Hessischen Rege-
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sammengestellt. Fur die Wasserkraftanlage in Bad Sooden-Allendorf gibt es keine
festgeschriebene Restwassermenge. In der Praxis durfte vermutlich ein geringerer
AbfluB als in der Hessischen Regelung vorgesehen stattfinden. In Eschwege und
der Rasenmilhle sind die vorgeschriebenen Restwasserabflusse gr8Ber, in Einhau-
sen ist der vorgeschriebene RestwasserabfluB kleiner. Filr den Letzten Heller und
Widdershausen sind keine Restwasserabflusse vorgeschrieben, da es sich um
FluBkraftwerke handelt. In Bad Sooden-Allendorf (Bild 6) und in Eschwege
(Bild 7) macht das vorhandene mittelalterliche Betriebsgrabennetz die Aufteitung
der Restwasserabflusse etwas kompliziert. In Bad Sooden-Allendorf ist es so
geregelt, daB die Flutgraben von Wehr 1, Wehr 2 und Wehr 3 im Sommer trocken
fallen. Ein RestwasserabfluB wird nicht abgegeben. Am Wehr 4, dort befindet sich
auch ein BeckenfischpaB, wird der RestwasserabfluB abgegeben. In Eschwege ist
am groBen Wehr far den Nordarm der Werra ein AbfluB von 2,76 m'/s abzugeben,
an der Wasserkraftanlage Schabe ist fir den Fall, daB das gesamte Triebwasser
von der Wasserkraftantage SchloBmuhle abgearbeitet wird, ein RestwasserabfluB
von 0,1 m'/s vorgeschrieben, Durchweg haben aile Stauanlagen Fischpasse. Bei
dem BeckentischpaB der Wasserkraftanlage Letzter Heller (Bild 8) ist jedoch zu
vermuten, daB die Fische den Einstieg nicht finden, da dieser sich innerhalb der
stark turbulenten Zone unterhalb des Kraftwerkes befindet. Auch bei dem
BeckenfischpaB in Bad Sooden-Allendorf scheint eine Oberprtifung der Funk-
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Ausnahme der Rasenmuhle sowohl am Krafthaus als auch in der
Ausleitungsstrecke Fischpasse. In Einhausen treffen sich die beiden
Umgehungsgerinne unmittelbar vor der Einmundung in das Oberwasser und
haben eine ausgesprochene Y-Form (Bild 9). Von den 10 Fischpissen haben 8
eine 0,2 m dicke Schicht aus luckigem, standortgerechtem Sohlensubstrat.
Weiterhin wurden die FluBabschnitte, bzw. Betriebsgraben der Kraftwerke, aufdie
Sohlen- und Uferstruktur sowie auf die Profilausbildung und Variabilittit im
Liingsschnitt untersucht. Bis auf die Anlage Rasenmithle waren alle bedingt natur-
fern (Gedubn 1997).
3 Bewertung und Ausblick
An den sechs Beispielen werden die Randbedingungen deutlich, mit denen heute
Wasserkraftnutzung verwirklicht werden kann. Durchweg war eine finanzielle
Farderung Anschub far die Sanierung bzw. Reaktivierung. So werden z. B. die
WKA Rasenmuhle und Einhausen durch die Deutsche Bundesstiftung Umwelt
gefBrdert. Dazu geh6rt auch die Uberpritfung der Durchgangigkeit mit den neuen
Fischpassen. In der Regel wurde die frithere Stauh6he nicht geandert, lediglich in
Eschwege wurde eine behutsame Erh5hung am groBen Webr um 42 cm vorgese-
hen. Soweit neue bewegliche Verschlusse eingebaut werden muBten, wurden
Schlauche verwendet. Die einfachen Francis-Schachtturbinen wurden fast durch-
weg durch doppelt regulierbare Kaplan-Rohrturbinen ersetzt, bei den kleineren
Fallhdhen und Abflussen in der besonderen Form der Getriebe-Rohr-Turbine,
bzw. der Rohr-Turbine mit Riementrieb. Dieser z.B. von der Firma Gugler/
Osterreich gelieferte Maschinensatz ist kostengunstiger, lauft leiser und 15Bt sich
einfacher reparieren als eine Getriebe-Rohr-Turbine.
Hiiufigster Rechentyp war der einarmige Hydraulikrechen, mit dem das Rechengut
sowohl entnommen, wie auch weitergeleitet werden kann. Eine Besonderheit stellt
der kathodische Korrosionsschutz bei fast allen Werrakraftwerken dar. Bei den
Restwasserabflussen macht sich bemerkbar, daB es zum Zeitpunkt des Baues noch
keine einheitliche Regelung in Hessen und in Thuringen gab. Durchweg sind
Fischpasse vorhanden, jedoch gibt es sowohi bei der Lage als auch bei der Bewer-
tung der Funktionsfahigkeit noch Unsicherheiten. Geht man von der wichtigen
Lockstr6mung aus, sollte zumindest am Kraftwerk ein Fischaufstieg in Form eines
Umgehungsgerinnes gebaut werden. Wunschenswert ist der zweite Fischaufstieg
am Wehr aus der Ausleitungsschrecke hinaus. Ausgezeichnete Planungshinweise
liegen mit dem Merkblatt 232 des DVWK vor, die Umsetzung bereitet jedoch
noch Schwierigkeiten. Sowohl die Werraabschnitte mit der, FluBkraftwerken als
auch die Betriebsgriiben sind noch zu stark anthropogen verformt. Hier ware eine
gezieltere naturnahe Gestaltung im Zuge der AusgleichsmaBnahmen anzustreben.
Stromerzeugung aus Wasserkraft hat einen hohen Wirkungsgrad und setzt keine
Abgase frei. Die Energie erneuert sich im Rahmen des Wasserkreislaufes. Dies
macht eine weitere finanzielle F8rderung wonschenswert. Neben der Sanierung
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und Reaktiviemng alter Anlagen ware auch der Neubau von Ausleitungskraftwer-
ken mit Stauhahen von 1,5 m - 3,0 m an unseren Flussen wunschenswert. Die Be-
eintrdchigung des Naturhaushaltes wird sich dabei in der Regel ausgleichen las-
sen.
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Bild 8: Auslaufwendel des Beckenftsch-
passes an der WKA Letzter Heller
(Geduhn 1997)
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Energiewirtschaftliche und hydrologische Aspekte bei der Konstruktion der
Wasserkraftantage Gabctkovo
1 Einleitung
Im Jahr 1977 schlossen die damaligen Regierungen der Tschechoslowakei und
Ungarns einen Staatsvertrag hachsten Ranges ab - den Vertrag uber die Errichtung
und den Betrieb des Stauanlagensystems Gabdikovo-Nagymaros. Da das System
der beiden funktionell nicht zu trennenden Bauten einen ausgepragt asymmetri-
schen Charakter hatte - nicht mr bezuglich des Umfangs an Arbeitsaufwand sowie
der GraBe und Qualitat der Energieproduktion, sondem auch bezuglich der 6kolo-
gischen Auswirkungen und Verwirklichungstermine - war der Vertrag absichtlich
als nicht einseitig kundbar abgeschlossen worden (Hrasko-LiAka, 1993).
Im Projekt wurden laut Vertrag aus dem Jahr 1977 folgende Problemkreise ge16st
(Hrasko-Li§ka, 1993):
- Regelung der Binnengewiisser,
- Schutz und Regelung des Grundwassers,
- der Schwebstoffhaushalt,
- Nutzung des Gebietes far Erholung und Sport,
- Einfahrung eines komplexen Monitoring.
Die ungarische Regierung entschloB sich im Mai 1989, den Bau der Staustufe
Nadmaros einzustellen, und im Juni 1989 unterbrach die ungarische Seite die Ar-
beiten an der Vorbereitung des Donauwehrs in Dunakiliti. Auf dem slowakischen
Gebiet arbeiteten die ungarischen Organisationen weiter bis Mai 1990, dann stellte
die ungarische Seite die Arbeiten auch aufdem slowakischen Gebiet ein.
Nach Einschatzung der entstandenen Situation beschloB die slowakische Seite,
eine Variante zur Nutzung des slowakischen Teils des Stauanlagensystems
Gabeikovo auszuarbeiten. So entstanden die damals allgemein bekannten Projekt-
varianten (Hrasko-Liska, 1993):
A.Fertigstellung nach dem Vertrag aus dem Jahr 1977.
B.Fertigstellung nach dem Vertrag aus dem Jahr 1977 ohne Staustufe Nagymaros.
C.Ersatzldsung: Stauung der Donau auf dem Gebiet der Slowakischen Republik
ohne Staustufe Nagymaros.
D.Beendigung des Staubeckens Gabdikovo ohne Errichtung des Webrs bei Hrudov
und ohne Staustufe Nagymaros.
E. Nutzung des Ausleitungskanals allein zu Schiffahrtszwecken und als Hochwas-
serschutz.
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F. Einstellung alter Arbeiten am gesamten System und Konservierung im damali-
gen Zustand.
G.Allmabliche Demontage des Bauwerks Gabcikovo und Rekultivierung der
Landschaft zum ursprunglichen Zustand.
Nach der Ausarbeitung und dem Vergleich der einzelnen Mdglichkeiten blieb far
die Slowakei nur die sog. zeitweilige L8sung - Variante "C" akzeptabel. Diese Ent-
scheidung ging davon aus, daB die Arbeiten an den Dimmen des Stausees Hrudov-
Dunakiliti, am Zuleitungskanal und an der Staustufe zu 80% beendet waren und
da13 das Wehr Dunakiliti praktisch fertig war. Das Wehr Dunakiliti liegt aber auf
ungarischem Gebiet.
Die Slowakische Seite beschloB bei der Suche nach einem Ausweg aus dieser
Situation auf eigenem Gebiet ein funktionell fast gleiches Objekt zu errichten. Die
technische L6sung bewahrt in vollem Umfang die Konzeption des Projektes laut
Vertrag aus dem Jahr 1977. Die wichtigsten Objekte wurden um 10 km stromaul-
warts verschoben, so daB alle Funktions- und Schutzobjekte auf slowakischem Ge-
biet liegen. Die Fliiche des Beckens ist dadurch kleiner geworden, aber in allen
anderen Punkten wurde die Konzeption des gultigen Projekts respektiert.
Diese L6sung umfaBte folgende Bauarbeiten gild 1):
- die Errichtung eines neuen Dammes entlang dem linken Donauufer bis zum
FluBkilometer 1851,75 (Sperrstelle),
- das Wehr an der Umleitung der Donau, wobei ein sanittlrer DurchfluB in das alte
FluBbett gewahrleistet wird,
- die eigentliche Donauabsperrung am FluBkilometer 1851,75,
- das Wehr im Uberschwemmungsgebiet (ungarische Seite) an der rechten Seite
des FluBbetts der Donau, das wahrend des Hochwassers zur Regelung des Was-
serstandes im Staubecken dienen soll. Es besteht aus 20 Felder mit einer Breite
von 24 m, ist durch Segmente verschlossen und kann zusammen mit dem Wehr
an der Umleitung 6000 m /s ableiten.
- das Entnahmeobjekt zum Donauraum von Mosony. Der stindige ZufluB von 20
bis 40 m /s wird in einem Kleinkraftwerk genutzt,
- die Errichtung einer Hilfsschleuse und eines Kleinkraftwerks,
- die Errichtung der Erholangs- und Sportobjekte als Bestandteil der Donau-
staustufe.
2 Methodisches Verfahren
Im Oktober 1992 wurde das Wasserkraftwerk Gabcikovo durch die Absperrung der
Donau auf slowakischem Gebiet in Betrieb genommen. Das hydrologische Regime
. der Donau vor dem Stau beeinfluBte direkt das hydrologische Regime des
Wasserstands im ganzen FluBarmsystem des Donaudeltas sowie das Grundwasser-
regime im Uberschwemmungsgebiet. In dieser Zeit, beim Anstieg des Wasser-
stands im FluBbett der Donau, stieged synchron auch die Wasserstande in
den FluBarmen. Bei DurchfluBmengen von 3500 - 4000 m'/s waren diese direkt mit
226
1 4.
Abb. 1: Situationsplan des Wasserkraftwerkes
Gabeikovo mit der Dammung der Donau in Cunov
Donauwasser gefullt und bildeten
mit der Donau ein kompliziertes
hydraulisches Oberflitchenwasser-
system. Lindtner (1987) fahrt an,
daB es nur bei Durchflussen von
mehr als 4300 m'/s zu einer Fullung
des Uberschwemmungsgebiets
kommt. Wenn wir hinzufagen, daB
nach Szolgay, sr.(1987), der Durch-
fluB 4145 m /s in Bratislava durch-
schnittlich 12 Tage im Jahr uber-
schritten wurde, ist es leicht sich
vorzustellen, wie oft es zu einer
Ubersehwemmung des Donaudeltas
kam. Wenn wir noch die Tatsache
bedenken, daB sich das DurchfluB-
und Wasserspiegelregime in der
letzten Zeit hauptsachlich wegen des
Baus deutscher und 6sterreichischer
Wasserkraftwerke auf dem oberen
Abschnitt der Donau geiindert hat,
kommen wir zu dem SchluB, daB die
Zeitperioden mit extrem niedrigen
und extrem hohen Durchflussen
immer seltener erscheinen.
Der vorgelegle Beitrag analysiert die




Gab5ikovo im Sinne der Variante
"C". Thematisch knupft er an die
Analyse des DurchfluBregimes im
alten Flussbett der Donau vor und
nach dem Aufbau des Wasser-
kraftwerks (Szolgay, 1988) an und
last allmahlich das Grundwasser-
regime im Uberschwemmungsgebiet
der Donau auf slowakischer Seite.
Dieses Gebiet ist gegenwartig durch
das FluBbett der Donau und den
Umleitungskanal des Wasserkraft-
werkes Gabdkovo begrenzt, und







breitet sich zwischen den FluBkilometern 1811 und 1842 aus. Auf dieser Flache
befinden sich 4000 ha produktiver Walder und ein ganzes FluBarmsystem, das
durch eine eigene Flora und Fauna gekennzeichnet ist. Diese sind durch das
naturliche hydrologische Regime in der Donau entstanden, welches auch das
Grundwasserregime beeinfluBt hat. Daher war es sehr wichtig, eine Betriebs-
ordnung der Funktionsobjekte auszuarbeiten, die einen ausreichenden DurchiluB
sowohl im alten FluBbett als auch im ganzen Wasserflachensystem gew hrleistet
und dabei eine mi glicbst hohe Energieproduktion erm6glicht.
Die wichtigste Voraussetzung far die Rettung und Verbesserung des Zustandes des
Donaudeltas ist ein entsprechendes Grundwasserregime. Daher befaBten wir uns
mit dem Problem auch in dieser Hinsicht. Die einzigen Angaben uber die Grund-
wasserstande, die aus der Zeit vor der Absperrung zur Verfagung standen, waren
aus der Zeitperiode von 1987-1992. Damals entstanden die ersten Messungen in
diesem Gebiet, die den Grundstein ftir das Monitoring des ganzen Gebietes legten.
Zur Darstellung des Grundwasserregimes im Uberschwemmungsgebiet zeigen wir
zwei Beispiele aus den Jahren 1991 und 1992 in den Bildem 2 und 3. Auf diesen
Bildern k8nnen wir den Grundwasserverlauf in drei verschiedenen Sonden, die 650
m (Sonde 6), 750 m (Sonde 8) und 1050 m (Sonde 5) von der Donau entfernt sind,
sehen. Aus diesen Abbildungen kann man feststellen, daB die Schwankungen des
Grundwasserspiegels im Laufe der Vegetationsperiode 2,5 - 3,0 m erreichen. Das
Grundwasser blieb jedoch in beiden Jahren in der oberen Bodenschicht und senkte
sich nicht in den Kies ab, wodurch es zu keinem Kapillaranstieg des Bodenwassers
zu den Wurzeln der Auenwalder kam. Aus diesen Bildern ist weiter ersichtlich, daB
die niedrigsten Grundwasserstande in der Winterperiode und die hachsten in der
Sommerperiode auftreten. Im August 1991 (Bild 2) kam es zu einer Flut und das
Grundwasser stieg tiber das Terrain.
Fur die Analyse und die darauf folgende Prognose des Grundwasserstandes
wandten wir die Randelementenmethode (Boundary element method) an. Dieses
Programmsystem BEFLOW 16st die zweidimensionale GrundwasserstrOmung,
wobei das Gebiet verschiedene hydrogeologische Eigenschaften aufweisen kann.
Das Uberschwemmungsgebiet allein ist aus hydrologischer Hinsicht von einer
Seite durch das alte FluBbett der Donau und von der anderen durch den
rechtsseitigen Durchsickerungskanal des Zuleitungskanals begrenzt. Die Wasser-
stiinde in diesen Flussen stellten auch die Randbedingungen Rir unsere numerische
L6sung dar.
Die Analyse des Grundwasserstandes far einzelne Szenarien der DurchfluBver-
teilung im alten FluBbett der Donau und im Zuleitungskanal der Wasserkraftanlage
Gabaikovo beruhte auf einer Reihe von Modellberechnungen des Grund-
wasserstandes far Durchflu8mengen von 50 bis 3000 m'/s im alten FluBbett der
Donau. Wir zeigen auf Bild 4 die Isolinien des Grundwasserspiegels im Ober-
schwemmungsgebiet der Donau fur QD= 350 m /s und das entsprechende Vektor-
feld der Filtrationsgeschwindigkeiten. Aus den Modellierungsresultaten gingen
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- Bei den Durchflussen QD = 50 bis 350 mps kommt es zu einer starken Drtinwir-
kung der Donau. Folge dieser Wirkung ist die Grundwasserspiegelsenkung bis
in eine Tiefe von 4 m.
- Die Drinwirkung der Donau verschwindet bei Abflussen von 800 bis 1000 m'/s
und der Grundwasserspiegel stabilisiert sich 2,5 - 3,0 m unter dem Terrain,
- Bei h8heren Durchflussen in der Donau ist die Infiltrationswirkung des Flusses
offensichtlich, die Donau versorgt dann das Oberschwemmungsgebiet mit
Wasser.
Eine ausfahrliche Auswertung des Grundwasserspiegelregimes (GWS) im Uber-
schwemmungsgebiet mit gleichzeitigem Vergleich der Grenzscheidenh6he zwi-
schen der oberen Schicht und dem Kies fir einige Gebiete ist in der Tab.1
prasentiert. Fur einzelne Durchflusse in der Donau (Q ) faliren wir in der Tabelle
die minimalen (HPRK) und maximalen (HTK) Grenzscheidenh6hen (Burger-Sutor,
1990) und die durchschnittlichen Terrainhdhen @T) an diesen Stellen an.
3 Regelung des Grundwasserregimes im Uberschwemmungsgebiet durch die
Wasserversorgung aus dem Fiullarmsystem
Eine der M6glichkeiten, den ungunstigen Grundwasserstand nach der Sperrung der
Donau positiv zu beeinflussen, war die Wasserversorgung des Grundwassers aus
dem FluBarmsystem, das sich im. Uberschwemmungsgebiet reichlich befindet.
Diese Wasserversorgung erfolgt durch das Entnahmeobjekt, das das Wasser in das
FluBannsystem ableitet. Auf der Inundationsflache am linken Ufer wurden
Staulinien in Form von Steindammen an den Armen mit Wassertiberlaufen und
Durchlassen errichtet. Es sind 7 Linien und sie bilden 8 geschlossene Fl :chen mit
einem kaskadenf6rmig auf dem notwendigem Niveau gestauten Wasserstand.
Diese Einrichtungen ermaglichen im Bedarfsfall auch eine kunstliche Ober-
schwemmung. Das ganze FluBarmsystem wird nach Bedarf mit Wassermengen bis
zu 250 m'/s durch das Entnallmebauwerk in Dobrohosf versorgt. Dieses
Entnahmeobjekt, das far das Grundwasserregime im Oberschwemmungsgebiet
sehr wichtig ist, wilrde in den ersten Maitagen des Jahres 1993 in Betrieb
genommen.
Infolgedessen kam es zu sichtbaren Anderungen der Grundwasserstramung im
ganzen Cberschwemmungsgebiet vor allem bei niedrigen Durchflussen in der
Donau. Die Wasserstiinde im FluBarmsystem sind derzeitig haher als die in der
Donau und bilden ein "Dach", von dem aus das Wasser in das Grundwasser flieBt.
Die Resultate der Prognose, die wir noch vor der Sperrung durchgefahrt haben
(Bild 5), befinden sich in der Tab. 2, und ein Beispiel der wirklich gemessen
Grundwasserstande zeigen wir in Bild 6.
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4 Regelung des Grundwasserregimes durch Vorkehrungen im alten
Donaubett
Neben den MaBnahmen im Uberschwemmungsgebiet schlagt das Projekt die Er-
richtung von UnterwassersohIschwellen im ursprunglichen FluBbett vor, wie in
Bild 1 zu sehen ist. Es gibt davon 5 und ihre Funktion ist es, das Wasser im alten
Donaubett auf das Niveau eines dem natiirlichen DurchfluB von etwa 1300 m /s
entsprechenden Spiegels zu heben. Es wird vorausgesetzt, daB bei diesem Spiegel
optimale Bedingungen far die Erhaltung und Entwicklung der FluBarme und der
umliegenden Walder geschaffen werden. So wird sich die Funktion der Sohl-
schwellen im FluBarmsystem erganzen, und mit diesen Schwellen warde auch die
Maglichkeit geschaffen, die FluBarme auf der rechten (ungarischen) Seite der
Donau mit Wasser zu versorgen und die mit der Absenkung des Grundwasserstan-
des im Zusammenhang stehenden Probleme in der Umgebung zu 16sen. Unter die-
sen Bedingungen k6nnte eine Wassermenge von etwa 100 bis 350 m /s in das alte
Belt gelassen werden. Die entsprechenden Grundwasserstinde fit diese Variante

















































































































































































5 Energiewirtschafiche Auswirkungen der 8kologischen MaBnahmen
Auf Grund des Grundwasserregimes far einzelne Durchflusse in der Donau bei
gleichzeitiger Wasserversorgung aus dem FluBarmsystem und dem folgenden
Vergleich mit den gemessenen Grundwasserstanden im Oberschwemmungsgebiet
aus der Zeit vor dem Stau schlugen wir Durchflusse im FluBbett der Donau und im
FluBarmsystem vor, die ein ausreichendes dynamisches Wasserregime sowohl im
FluBbett der Donau als auch in der Grundwasserstr8mmung sichern. Es ist
selbstverstiindlich, daB bei so einem Entwurf auch die energiewirtschaftlichen
Kriterien des Wasserkraftwerks Gabcikovo in Betracht gezogen wurden. Die von
uns vorgeschlagene Betriebsweise der Funktionsobjekte des Wasserkraftwerks
Gabdkovo und der damit verbundenen Durchflusse im alten FluBbett der Donau
QD und im FluBarmsystem QR sind in der Tab. 4 angeftihrt. In der letzten Spalte ist
der prozentuale Anteil der Energie nach der vorgeschlagenen Bewirtschaftung
bezogen auf die urspingliche Energieproduklion der Wasserkraftanlage
Gabatkovo nach dem Staatsvertrag vom Jahr 1977 aufgefithrt.
Die Lbsung des Konflikts zwischen der Forderung nach biologischer Stabilitht des
Oberschwemmungsgebiets und der Sicherung wirtschaftlicher Effektivitat des
Betriebes der Wasserkraftanlage Gabdikovo muB nicht immer in einer einfachen















Forderungen sichern. Daher befinden sich in der Tab. 4 auch Variationsmi glich-
keiten der Manipulation der Durchflasse zwischen dem FluBbett der Donau und
dem FluBarmsystem.
Monat Entwurf QD/QR (mi/s)
500 / 28,2
XH 500 / 28,2
I 500 / 28,2
H 500/28,2
500/100 (800/50)
500 / 150 (800/ 100)
V 500 / 100 (800 / 75)
VI (800 / 120)
VII (1300/100)
II (1000 / 150)
X 500/75 (800/50)
X 500 / 28,2
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Dipl.- Ing. J. Peters, Dipl.- Ing. (FH) S. Edelmann, (D)
Thuringer Talsperrenverwaltung, Tambach-Dietharz
MaBnahmen zur Unterhaltung und Sanierung von Asphaltbetondicbtangen
an Talsperren in Tharingen
1 Talsperren mit Asphaltbetondichtungen und Asphaltbetonschutz-
schichten in Thitringen
1.1 Dichtungen
Tai- Bau- Damm- Dichtungs- Dichtungs- Bachungs- HerstelIer
sperre jahr hiihe (m) art flache (m') neigung
Ohra 1967 59,00 Asphaltbeton- 22300 1:2 ABK-StraBen-
aullendicht. bau Weimar
2-lagig
Sch:inbrunn 1974 66,70 Asphaltbeton- 22 000 1:2 Autobahnbau
auBendicht. Kombinat
2-lagig Weimar
Ratscher 1982 15,20 Asphaltbeton- 23 800 1: 2,5 Doprastav
auBendicht. Bratislava
1-tagig
Deesbach 1990 45,00 Asphaltbeton- 10300 1:2 Energopol
auBendicht. Krakow
2-tagig Polen
Schmal- 1991/ Asphaltbeton- Neigung der AG Strabag



































2 MaBnahmen zur Unterhaltung und Sanierung von Ashaltbeton-
dichtungen an Talsperren in Thuringen
2.1 Talsperre Ohra
Die erste Talsperre als Steinschuttdamm mit einer AsphaltbetonauBenhaut-
dichtung in der ehemaligen DDR war 1966 die Ohratalsperre.
Im Jahre 1964 wurden die Abdichtungsarbeiten auf den wasserseitigen B6sch-
ungsflachen der Vorsperre Silbergrund mit Asphaltbeton begonnen. Da Asphalt-
beton erstmalig for ein defartiges Bauwerk in der DDR zur Anwen(lung kam,
wurde die Vorsperre Silbergrund als Versuchsobjekt betrachtet, um die Technolo-
gie und den Einsatz der Mischanlage, der Transportfahrzeuge mit Thermokibeln
und der Einbaugerate zu erproben.
Die mit Zement verportelte Gesteinspackung der wasserseitigen B6schungsfill-
chen der Vorsperre Silbergrund zur Aufnahme des Asphaltbetons entsprach den
Anforderungen und gewahrleistete ein Befabzen dieser Flachen mit den Einbau-
geraten fiir das Aufbringen des Asphaltbetons. Die far den Einbau von Asphalt-
beton auf Schrigfilichen entwickelten Maschinen·und Geritte wurden bei diesem
Bauwerk erstmalig eingesetzt und sollten auf ihre Funktionstitchtigkeit und Lei-
stung erprobt werden. Anfiingliche Schwierigkeiten gab es bei den Einbaugeriten,
dem Verfthrwagen und Verdichterwagen. Hier muBten wahrend des Einsatzes des
afteren Veranderungen bzw. Erganzungen vorgenommen werden. Durch groBe
Schwierigkeiten bei der Beheizung der Vibrationsplatten wurde keine ausrei-
chende Verdichtung und auch die geforderte Ebenflitchigkeit nicht erreicht. Es
konnte insgesamt die geforderte Qualitat in der Gute der Verdichtung nicht er-
reicht werden.
Als AbschluB wurde deshalb auf die gesamte Baschungstlache auf der Vorsperre
Silbergrund ein Bornith-Uberzug aufgebracht und somit die Wasserun-
durchlassigkeit erreicht.
1979 1 1: ,
1994 1
1975 6, 1: ,
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2.1.1 Erkenntnisse und SchluBfolgerungen
Die gesammelten Erfahrungen und Erkenntnisse beim Versuchsobjekt Vorsperre
Silbergrund lieBen erkennen, daB sich die Einbaugeriite - Zubringerwagen und
Verteilergerat - Sr das Aufbringen von Asphaltbeton am Hauptdamm eigneten,
jedoch erschien es notwendig, von der Verdichtung mittels Vibrationsplatten ab-
zugehen und daftir Doppelvibrationswalzen einzusetzen.
Nach der Erprobung an der Vorsperre im Silbergrund und einem beachtenswerten
Experimentalbau mit vorgefertigten Faserasphaltplatten an der Vorsperre Kern-
grund konnte die AsphaltbetonauBenhautdichtung der Ohratalsperre in den Jahren
1965/1966 eingebaut werden.
Die B8schungen der Dichtungsflachen der Ohratalsperre und der nachfolgenden
Staudamine wurden aus bautechnologischen Granden 1:2 geneigt. Die Dich-
tungsschicht wurde aus zwei Lagen Asphaltfeinbeton mit versetzten Bahnfugen
hergestellt. Die Dicke jeder Lage betrug mindestens 40 mm. Diese zweilagige
Bauweise wurde gewithlt, da der Baubetrieb zum Zeitpunkt des Baus dieser
Objekte keine einlagige Dichtung ausfabren konnte.
Desweiteren wurde zur damaligen Zeit in der Fachwelt die Meinung vertreten, daB
eine mehrlagige Dichtungshaut eine grOBere Sicherheit bringt.
Die in den Guteforderungen gegebenen Werte fer das Porenvolumen der einzelnen
Schichten wurden bei der Ohratalsperre nicht immer erreicht. Auch die Haftung
zwischen den einzelnen Lagen war nicht immer zufriedenstellend. Die Verdich-
tung in den Fugenbereichen war ungenugend.
Bei der Herstellung der Dichtungshaut der Ohratalsperre traten auf Grund des
noch nicht ausgereiften Verfahrens Mingel auf, deren Ursache in der ungenauen
Einhaltung der vorgegebenen Rezeptur beim Mischvorgang lag:
- zu lange, technologisch bedingte Pausen,
- Entmischung des Mischgutes an den Bahnrlindern durch die Pflugyerteilung,
- fehlende Vorverdichtung,
- mangelhafte Einbautechnik in den Nahtbereichen,
- nicht ausreichender Haftverbund der beiden Dichtungslagen.
Die AsphaltbetonauBenhautdichtung zeigte vor allem im Staubereich oberhalb
510 maNN erhebliche RiBbildungen in den bautechnologisch bedingten Fugen,
Schiiden an der Asphaltbetonoberflache sowie Abl6seerscheinungen der
Oberflachenversiegelung.
AuBerdem wurden Abrutschungen von Dichtungsbahnen, Hohlraumbildungen in
der obersten Dichtungslage und Bereiche mit fehlendem Haftverbund festgestellt.
Erste Sch den, vor allem RiBbildungen in den bautechnologischen Arbeitsfugen,
die sich bereits nach dem ersten Winter im Jahre 1967 zeigten, wurden kartiert












r -1,·.': 1 .51 lilililu1
„Fi F













1 -r,5 .1 : 1.
1 W-'l, 1 -il, .(ir-, lE......
h* . 1 Lt.'' 4 11
I : 111 .1 ..:Il! i.'.1..;/ ..T 0  
3 1 4 '. 'ji. <· ' 3/ 1..,·






Bild 1: Verbundwasserversorgung Nordthuringen - Ubersicht
Die steigende Tendenz der Sickerwassermenge sowie die relativ groBe Durchlas-
sigkeit der Bitumenbetondichtung der Ohra im Vergleich zu spater ausgefahrten
Dichtungen waren Veranlassung, dieser Qualittitsminderung entgegenzuwirken.
Messungen mit der Oberflitchensonde „Vakutronik" zur Bestimmung des Hohl-
raumgehaltes und dessen Verteilung auf die Bahnbreite der obersten Dichtungs-
lage wurden in die Zustandsbewertung einbezogen.
Eine gutachterliche Untersuchung bei der Technischen Universitat Dresden wurde
zur Entscheidung uber Notwendigkeit, Art und Umfang der erforderlichen Sanie-
rungsmaBnahmen durchgefithrt.
2.1.2 Art und Umfang der Schiiden
Im wesentlichen waren drei Schadensformen an der AsphaltbetonauBenhaut-
dichtung festzustellen:
- Schaden an den bautechnologischen Fugen,
- Schaden des Asphaltbetons in der obersten Dichtungslage der oberen Dichtungs-
schicht,
- Schaden an der Oberfltchenversiegelung.
Zusammenfassend wurde festgestellt, daB trotz dieser festgestellten Schaden die
Funktionssicherheit der AsphaltbetonauBenhautdichtung noch gegeben, aber kei-
nerlei Sicherheitsreserve vorhanden war. 1983 wurde auf Grund dieser Er-
kenntnisse eine Sanierung der Asphaltbetondichtung mit dem Ziel durchgethhrt,
die obere Dichtungslage als Erosionsschutzschicht zu regenerieren, die gerissenen
Arbeitsfugen zu dichten und eine weitestm6gliche Sanierung alter ubrigen
Schaden zu erreichen.
Der sich fortschreitend verschlechternde Zustand der AsphaltbetonauBenhaut-
dichtung erfordert nun nach 30 Jahren Betrieb der Talsperre eine grundhafte Er-
neuerung der Dichtungshaut.
Das Schadensbild an der AuBenhautdichtung ist typisch far die in dieser Art in
den vorherigen Jahren gefertigten 2-lagigen Dichtudgen und 13Bt sich durch parti-
elle Reparaturen (analog 1983/Ohra) nicht mehr beherrschen. Da Taucheruntersu-
chungen gezeigt haben, daB der Zustand auch im Bereich der untersten Staula-
melle sanierungsbedurftig ist und vor allem, weil die Dichtungsanschlusse an den
Kontrollgang unbedingt mit zu emeuern sind, muB die Talsperre  ir diese Sanie-
rung restlos entleert werden.
Aus der Ohratalsperre und der Talsperre Tambach-Dietharz, mit Zuspeisung aus
der Talsperre Schmalwasser sowie dem Schmalwasser-, Hasel- und Gerastollen,
wird das Femwasserversorgungssystem Nordthikingen uber zwei Trinkwasserauf-
bereitungsanlagen mit Rohwasser beliefert.
Der Anteil der Obrataisperre betragt dabei ca. 100.000 ms/d. Eine vollstiindige
Entleerung des 18.4 Mio. m' umfassenden Gesamtstauraumes far etwa 1 Jahr ist
nur m6glich, weil eine zweiseitige Einspeisung in das Versorgungssystem gege-
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ben ist und damit der wesentliche Anteil der Ohratalsperre uber die Talsperren
Schmalwasser / Tambach-Dietharz bereitgestellt werden kann.
Der erfolgreiche ProbestauabschluB und damit die volle Inbetriebnahme der Tal-
sperre Schmalwasser war Vorbedingung far den Beginn der grundhaften Sanie-
rung der Ohratalsperre ab 1997.
Diese Variationsm8glichkeit im Reparaturfall hat sich nicht zumllig ergeben, son-
dern wurde bereits von den „Vatern" des Trinkwasserversorgungssystems
Nordthuringen Anfang der 50-er Jahre so konzipiert und war Grundlage des stu-
fenweisen Aufbaues von 1960 bis 1993.
Die Einspeisung in den Ostring der Fernwasserversorgung erfolgt uber eine eigens
daftir in den Jahren 1995/1996 errichtete Ersatzwasserversorgungsanlage, beste-
hend aus einem Hochbehalter zur Aufnahme des Vordruckes und Pumpenaus-
rustung zur Erhi hung des Vordruckes.
Die Einspeisung in den Westring ist ohne zusatzliche technische Aufwendungen
direkt von der Trinkwasseraufbereitungsanlage Tambach-Dietharz maglich.
Im Zusammenhang mit der Gesamtentleerung der Talsperre Ohra bietet es sich an,
umfangreiche Reparaturen und Umgestaltungen an den Ausrustungen, unter
anderem am Schachtaberfall (HW-Entlastungsantage), sowie an den Vorsperren
mit durchzufithren.
2.1.3 Stand der Vorbereitung fiir die Durchfiihrung der Rekonstruktion an
der Ohra-Talsperre
Da gemaB wasserwirtschaftlicher Berechnungen die mengengerechte Versorgung
aus dem Talsperrensystem Schmalwasser / Tambach-Dietharz nur fik einen Zeit-
raum von maximal 18 Monaten gesichert ist, sind die stauabhlingigen Leistungen
der Gesamtrekonstruktion der Ohratalsperre im Zeitraum vom 15.10.1997 bis
30.9.1999 durchzufahren und unbedingt abzuschlieBen.
Vorgesehener Ablaufder SanierungsmaBnahmen
- Abstau der Obratalsperre bis 15.10.1997 (Versorgung aus Ohratalsperre bis
31.8.1997 und Neubeginnab 1.1.1999),
- anschlieBend Abraumen der Kontrollganguberdeckung,
- Demontage der robrtechnischen Ausrustung in und am Entnahmeturm,
- Fet)ruar bis April 1998 - Abtrag der vorhandenen AsphaltbetonauBendichtung,
- Mai bis August 1998 - Auftrag der neuen AsphaltbetonauBendichtung,
- August bis September 1998 - Montage der neuen rolirtechnischen Ausrustung
am Einlaufbauwerk und den GrundablaBleitungen
- September 1998 - Wiederandeckung des Kontrollganges
- 1.10.1998- Beginn Wiederanstau Ohratalsperre
- ab 1.1.1999 Beginn der Versorgung aus der Ohratalsperre.
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Bild 2: Lageplan Staudamm Hauptsperre - Ohra
Die stauunabhangigen Leistungen werdennachfolgend ab Herbst 1998 bis Herbst
2000 durchgefuhrt.
Sie beinhalten im wesentlichen:
- Sanierung der AuBenhautdichtungen der Vorspe ren Kern- und Silbergrund,
- Erneuerung der Dammkrone (Hauptdamm),
- Sanierung Betonbauwerke (Stutzmauern und Hochwassereinlauf),
- gegebenenfalls Fortsetzung der bereits erfolgten Saniening des Injektions-
schleiers,
- Emeuerung der elektrotechnischen Ausristungen,
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Zur Lijsung der wasserwirtschaftlichen Probleme im sudthuringer Raum wurde
Anfang der 60er Jahre die Talsperre Sch8nbrunn am ZusammenfluB der Schleuse
und des Tannenbaches am Sudhang des Thuringer Waldes im I<reis Hildburg-
hausen konzipiert.
Die Dringlichkeit zum Bau einer Trinkwassertalsperre ergab sich insbesondere aus
der Notwendigkeit, genugend Trinkwasser far den Wohnungsbau und die
Industrie bereitzustellen. Im Raum Suhl/Zella-Mehlis waren Ballungsgebiete
bezuglich des Wohnungsbaus und der Industrie entstanden, die ohne zuslitzliche
Trinkwasserversorgung aus Talsperren zu den Ortlichen Dargeboten aus
Quellwasser nicht lebensfithig waren.
AuBerdem gab es in den Kreisen Hildburghausen und Schmalkalden Wasser-
mangelgebiete, deren Versorgungslucken nur durch die Errichtung der Talsperren-
anlagen zu schlieBen waren.
Die Taisperre Sch6nbrunn wurde im Auftrag der OberfluBmeisterei Schleusingen,
zugeharig zur damaligen Wasserwirtschaftsdirektion Erfurt, spater Halle, gebaut.
Vorrangig dient die Talsperre Sch6nbrunn zur Sicherung der Trinkwasserversor-
gung des Sudthuringer Raumes (ehemaliger Bezirk Suhl).
Das Rohwasser der Talsperre wird der 0,6 km unterhalb der Sperrstelle gelegenen
geschlossenen Trinkwasseraufbereitungsanlage der Fernwasserversorgung Sud-
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Bild 4: Talsperre Schanbmnn (Lageplan des Steinschuttdammes)
Der Hauptdamm mit einer Kubatur von 1.100.000 In' (vorwiegend Tonschiefer)
und einer Gesamthohe von 66 m wurde von 1971 bis 1974 gebaut.
Der Damm ist mit einer AsphaltbetonauBendichtung versehen, die uber dem
Kontrollgang (wasserseitige Begrenzung des Dammes) beginnt und an den
Wellenbrecher auf der Dammkrone anschlieBt. Die gesamte Dichtungsfiache
betragt 22.000 m:
Die Erfahrungen beim Bau der Ohratalsperre waren Grundiage fdr die Weiterent-
wicklung der AsphaltbetonauBenhautdichtungen in den 70er Jahren. Wichtige De-
tails, wie Dichtungsaufbau und Anschlusse am Bauwerk sowie Maschinen- und
Geriitepark, Fugenproblematik und vieles andere mehr wurde kontinuierlich ver-
bessert. Entsprechend dem vorhandenen Fertigungskomplex Rir Dammdichtungen
des Autobahnbaukombinates Weimar wurde die Asphaltbetondichtung Rir die Tal-
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\untere Dichtungsschicht 40 m
<. bituminose Tragschicht
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Der Einbau der Dichtung wurde nach einer speziellen Gittevorschrift kontrolliert.
Die Konstruktion wurde wie folgt gewahlt
- bitumin6se Kiestrag- und Ausgleichsschicht im Mittel 80 mm dick
- untere Dichtungsschicht mindestens 40 mm dick
- Dranschicht 80 mm dick
- 1. obere Dichtungslage mindestens 40 min dick
- 2. obere Dichtungslage mindestens 40 mm dick
(mit versetzten BAl,nfugen)
- Oberflachenabsiegelung aus Bitumenlatex im Mittel 2 mm dick
Die angeordnete Dranageschicht erm6glicht die abschnittweise Erfassung des an-
fallenden Sickerwassers im Kontrollgang.
Die Dichtheitskontrolle der AuBenhautdichtung wird durch die Dranageanbin-
dungen im Kontrollgang uberwacht.
Gehwegplatten Welenbrechern










Mutterboden Bild 6: Detail
Daourlrone
Auf Grund der bautechnologischen Verflechtongen (Dammkrone/Kontrollgang
und HW-Oberlauf) war es erforderlich, am rechten Hang einen Teilbereich der
Dichtung von 34 m Lange nachtraglich im Handeinbau zu realisieren.
Die Qualitatskontrolle der AuBenhautdichtung unlfaBte vorrangig:
- die Ermittlung der festgelegten Baustoffparameter far die einzelnen Konstruk-
tionselemente an Mischgutproben und Bohrkernen,
- die Ergebnisse zusatzlicher radiometrischer Dichtemessungen an den Lagen der
oberen Dichtungsschicht (Bahn- und Fugenbereich),
die Abnahme der Bitumenlatexabsiegelung.
Mit den Bohrkernuntersuchungen flir die untere Dichtungsschicht wurden in den
Bahnfugenbereichen teilweise betrachtliche Uberschreitungen der festgelegten
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Hohlraumlimite festgestellt, deren Ursache in Unzultinglichkeiten der Technologie
der Fugenfertigung zu suchen war. Diese Schicht in den Bahnfugenbereichen und
an weiteren augenscheinlichen Fehlstellen wurde mit bitumin6sen HeiBkleber
(U 134) versiegelt.
Diese Problematik war auch Veranlassung, die Fertigungstechnologie bei der Aus-
Shrung der weiteren Bahnfugen der oberen Dichtungsschicht zu verandem. Es
wurde der sogenannte schrage BahnfugenuberlappungsstoB eingefahrt. Mit die-
sem Verfahren wurden erstmals gleichwertige Hohlraumgehalte in den Fugenbe-
reichenerreicht.
2.2.1 Der Zustand der AsphaltbetonauBenhautdichtung an der Talsperre
Schanbrann
Mit Beginn des Probestaues an der Talsperre Sch6nbrunn (Februar 1975) wurden
kontinuierlich Oahrlich) Kontrollbegehungen auf der AsphaltbetonauBenhaut-
dichtung durchgefilhrt.
Im Jahre 1979 wurden anlaBlich der bauaufsichtlichen Abnahme der Restleistun-
gen an der Talsperre Sch6nbrunn erste Schiiden im Handeinbaubereich der
Dichtung festgestellt und noch im selben Jahr vom Ausfuhrungsbetrieb,
Autobahnbaukombinat Weimar, saniert
Schadensumfang:
- 25 laufende Meter Risse (hauptsachlich an der AnschluBfuge zum maschinell
gefertigten Teilbereich),
-3 Blasen mit 10-15cm Durchmesser,
- einige Asbestmehleinschlusse und kurze Walzrisse.
Die Sanierung erfolgte nach einer innerbetrieblichen Sanierungskonzeption des
AusfUhrungsbetriebes.
Bei der Jahreskontrolle 1984 wurden im Handeinbaubereich 3 neue Bahnfugen-
risse mit Offnungsweiten von 1-3mm festgestellt. 1984 / 1985 vergraBerte sich
die Anzahl der Bahnfugenrisse aufinsgesamt 9 (davon 6 im Handeinbaubereich).
Eine Schadensanalyse, erstellt durch eine Arbeitsgruppe unter der Leitung der da-
maligen Talsperreninspektion, ergab 1986 folgenden Schadensumfang:
- 12 Bahnfugenrisse,
- 5 Risse in den Fertigungsbahnen,
- 1 QuerriB uber eine Bahnbreite,
- 6 Blasen bis zu 30 cm Durch¤lesser.
Im August 1986 wurde in Eigenleistung der Talsperrenmeisterei Schanbrunn in
Verbindung mit der Talsperrenmeisterei Sondershausen eine Sanierung der
AuBenhautdichtung durchgefahrt:
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- Ausschneiden, Ausstemmen der Risse und Blasen,
- Voranstrich mit H 491,
VerschluB mit Hematect-Band.
In den Folgejahren bis zum alctuellen Zeitpunkt war eine weitere Zunahme an Ris-
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Bild 7: Herdmauer mit Kontroligang und Dichhingsanschlull - Talsperre Schanbrunn
Im Rahmen der jabrlichen Kontrollbegehungen werden die RiBkartierungen (und
sonstige Schaden)fur die Vorbereitung einer Rekonstruktion aktualisiert.
Wie aus der Entwicklung des Schadensbildes ersichtlich ist, fuhren die Verande-
rungen beim Mischguteinbau, zum Beispiel schriige und uberhdhte Uberlappungs-
st6Be, und sonstige neue Erkenntnisse bei der Ausfithrung von Asphaltbetondich-
tungen, lediglich zu einer Verzdgening des Schadensbeginns um einige Jahre. In
welchem Umfang im vorliegenden Fall diese Verzdgerung zustitzlich durch die
Lage der Dichtungsfitichen (Richtung Nord) und damit die Dampfung der direkten
Sonneneinwirkung begunstigt wird, kann nicht abschlieBend beantwortet werden.
Es mu festgestellt werden, daB auch mit dieser technologischen Ver:indening die
erhoffte wesentliche Verbesserung des Langzeitverhaltens und der erforderlichen
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Bild 8: Dammquerschnitt - Talsperre Schanbrunn
2.3 Talsperre Ratscher (Hochwasser-Ruckhaltebecken)
Im Nachgang zu dem verheerenden Weihnachtshochwasser 1967 entlang der
Werra beschloB man ein Hochwasserschutzprogramm, welches aus vier Talsper-
ren, sowie einiger FluBbaumaBnahmen bestand. Die Talsperre Ratscher kam als
erste MaBnahme dieses Programmes ab 1975 zur Ausfilhrung.
Nach der Herstellung der AsphaltbetonauBenhautdichtungen am Pumpspeicher-
werk Markersbach sollten im Nachgang die Talsperre Ratscher sowie weitere
wasserwirtschaftliche Stauanlagen vom Autobahnbaukombinat Weimar (ABK)
abgedichtet werden.
Die Bauausfithrung an der Talsperre Ratscher verzdgerte sich jedoch und Er die
nachfolgenden Talsperren stellte man Ende der 70er Jahre die Planungen ein. Fur
die Talsperre Ratscher wurde das Autobahnbaukombinat noch zur Aufsicht uber
den Subunternehmer Dobrastav Bratislava (damalige CSSR) verpflichtet.
Ausgehend von den hydrologischen Gegebenheiten wird die Talsperre Ratscher
als Mehrzweckspeicher betrieben (hochwasserschutz, Niedrigwasseraufhahung
und Naherholung). Im Sommerhalbjahr wird die Talsperre Ratscher mit Teilstau
(Hochwasserruckhalteraum von 4,54 hm') gefahren.








Schieuse, FN = 120 kme an der Sperrstelle
















1975 - 1983 / Probestau bis 1985
Bundsandstein / Niederterrassenschotter
395,17 m u NN
13,50 m / 660,00 m
320000 m'
1 : 2,5 beidseitig
Lehmteppich (L = 30 m), Zementinjektion am
linken Hang
Komplexbauwerk (GrundablaB und Hochwas-
serentlastung)
Konstruktion der AsphaltbetonauBenhautdichtung der Talsperre Ratscher
Dichtungsflitche:
- 2 mm Bitumenlatexabsiegelung
- 80 mm bitumin6se Dichtungsschicht
- 80 mm bitumin6se Driintragschicht
23 800 mz
Geplant war zuniichst ein zweilagiger Dichtungsautbau (2 x 40 mm), so wie er bis
dato in der DDR generell hergestellt wurde.
Der Baubetrieb Doprastov Bratislava entschied sich jedoch noch kurz vor Baube-
ginn aus Grunden einer erforderlichen Bauzeitverkarzung bei der Herstellung der
AsphaltbetonauBenhautdichtung ftir einen einlagigen Einbau, dem seitens der
Bauaufsicht auch stattgegeben wurde. Eine Entscheidung, die in Fachkreisen


























Mischgutmenge: 11 143 t(4 490 t Drantragschicht)
maximale Tagesleistung 500 t
Herstellung des Mischgutes: in einer Teltomat - VI - Anlage des StraBen-
baus in Hildburghausen; Transportentfernung
zur Einbaustelle ca. 18 km
Mischguttemperatur 160/170 °C
Das Mischgut wurde in LKW ohne
Abdeckung (17 t) transportiert.
Maschineneinsatz: raupengefahrtes Dammkronengerit „ECG"
mit Auffahrbuhne  r Materialzubringer
Fertiger „Titan"; Walzen RW 20
Materialubergabekubel far 9 t
Der Fertiger arbeitete vorwiegend mit 4,5 m Einbaubreite. Eine stufenlose Veran-
derung der Einbaubreite bis 2,5 m, unter anderem in den Zwickelbereichen, war
maglich. Der Einbau der Bahnen erfolgte im „HeiB - an Warm - Anbau". Beide
Schichten (Drantragschicht und Dichtung) wurden maschinell mit Fertiger jeweils
einlagig eingebaut.
Tagesabschlusse bzw. kalte Bahnabschlusse wurden jeweils vor Ansetzen der fol-
genden Bahn replastifiziert. Der Handeinbau beschrinkle sich auf ein Minimum
und erfolgte lediglich aufFliichen in Zwickelbereichen, an den Dammenden sowie
an den Komplexbauwerkanschlussen.
Die Verdichtung des eingebauten Mischgutes erfolgte bei Beginn mit einer Tem-
peraturvon ca. 150 bis 155°C und endete in derRegel bei 110 bis 120°C.
Verdichtet wurde mit 2 Vibrationswalzen RW 20 (Bandagenbreite 1,20 m) bei 2
statischen und 4 Obergangen mit Vibration.
Die Konstruktion des Kronengerates lieB den Einbau im Ausrandungsbereich des
Dammes auf einer Breite von ca. 12 m nicht zu (Auffahren des Zubringerwagens
auf das Fertigerzugseil). Desweged wurde in diesem Bereich mit einem StraBen-
fertiger S 400 und einer 30 t Vibrationswalze das Mischgut parallel zur Damm-
achse eingebracht.
Es herrschten wahrend der gesamten Bauzeit ideale Einbaubedingungen (sehr
warm, kein Niederschlag, kein Wind, gegen Staub wurden MaBnahmen ergriffen).
Die Dichtungsanschlusse am Komplexbauwerk erfolgten mit zweilagigen Kupfer-
blechen mit Dehnungswelle, die in eine Klemmleistenkonstruktion am Bauwerk
sowie zwischen Dichtungs- und Drantragschicht einbinden. Die Klemmkonstruk-
tion wurde mittels Bitumenkeil abgedeckt. Der Obergang zum Wellenbrecher
wurde manuell mit GuBasphalt verschlossen.
Die AsphaltbetonauBenhautdichtung der Talsperre Ratscher wird im Rahmen der
jithrlichen Betreiberkontrollen besonders begutachtet, da sie die erste einlagige
Dichtungshaut an den Anlagen der Tharinger Talsperrenverwaltung ist.
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Bild 9: Detail DichtungsanschluB Wellenbrecher - Talsperre Ratscher
Nach fast 15-jahrigem Betrieb sind auf der Dichtungshaut keine Risse oder son-
stige Schadstellen feststellbar.
Der FugenverguB am Wellenbrecher zeigt mehrfach Risse, die kontinuierlich zur
Verhinderung von Wassereintritten und Bewuchsansatz nachzuarbeiten sind.
Die Bauwerksanschlusse am Komplexbauwerk zeigen bisher keine Velinderungen.
Die Bitumentatexabsiegelung muB in den nachsten Jahren erginzt bzw. komplett
erneuert werden.
Insgesamt ist einzuschatzen, daB sich die einlagige AsphaltbetonauBenhautdich-
tung an der Taisperre Ratscher bewahrt hat. Dies wird unter anderem auch durch
den Sickerwasseranfall (im Mittel 20 1/s) deutlich, der wesentlich unter dem
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Bild 10: Bituminase Ankeilung als mechanischer Schutz far Dichtungsanbindung










Bild 11: Nahtausbildung zwischen den Dichtungsbahnen
beim „Hei.8 an Warm - Bau- - TS Ratscher
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Die Talsperre Deesbach ist Bestandteil des derzeit in Ausbaustufen entstehenden.
Talsperren- und Stollensystems im Schwarzagebiet.
Im geplanten Endausbau wird die Talsperre Deesbach als Vorsperre ftir die Tal-
sperre Leibis/Lichte fungieren.












Landkreis Neuhaus am Rennweg
Lichte, Einzugsgebiet der Saale FN = 49,5 kn12
MQ = 0,58 m'/s
HQ1000 ca. 100 m'/s
3,0 Mio m'
95 ha















463,50 m a NN
42,5 m / 178 m
350 000 m'













Entwiisserungsschicht aus Splitt und Schotter
10 300 m'
far die AsphaltbetonauBenhautdichtung war Energopol
Krakow-Polen (Bauzeit Juni 1988 bis November 1988). Es ergaben sich zum Teil
erhebliche Probleme, bis es zur Bauaushhning (Dichtung) kam.
Neben Verstandigungsschwierigkeiten gab es divergierende Auffassungen zwi-
schen der poinischen und der deutschen Seite - unter anderem hinsichtlich der
Materialeigenschaften, Mischungsverhaltnisse, Fugengestaltung und der Quali-
tatssicherung.
Die Befahrbarkeit der Rohdammbdschung muBte erst durch Stabilisierung mit
Feinsand hergestellt werden.
Auch Engpasse bei der Lieferung von qualit tsgerechten Zuschlagstoffen waren
far die Bauausfithrung bestimmend. Mit den eigenttichen Dichtungsarbeiten
konnte jahreszeitlich erst sehr spat begonnen werden.
Die Fertigstellung der obersten Dichtungsschicht verzagerte sich durch Bauunter-
brechungen bis zum November.
Ein vertretbarer Einbau unter diesen ungunstigen Bedingungen war nur maglich,
weil Energopol direkt auf der Baustelle eine modeme Mischstation (Marimi) so-
wie ein Oberwachungslabor errichtet hatte und sich so den widrigen Umstanden
gut anpassen konnte. Das Baustellenteam der polnischen Firma war insgesamt
engagiert und fachkompetent. Als Kronengeriit bzw. Fertiger kam ebenfalls ein
Geriit der Firma Marimi zum Einsatz.
Alles in allem wurde der Einbau des Asphaltbetons den bekannten Grundsatzen
des Asphaltbetondichangsbaues gerecht. Umfangreiche Fremdkontrollen der Ge-




0 .. · 
OJ ..4, 1 5
0 .a l
-S iii 1-m al: lesa1 11:/








































































- Der HerdmaueranschluB erfolgte in der bekannten Form mit aufgelegten Kup-
ferblechen im Bereich der Blockfugen und der gestaffelten Uberlappung der
beiden Dichtungsbalmen auf der Herdmaueroberflitche. Zur Verhinderung des
Abgleitens der Dichtungslagen wurde auf die Kupferbleche Drahtgewebe auf-
geklebt.
- An der Sammelrinne der Hochwasserentlashng wurde eine Klemmleistenkon-
struktion wie an der Talsperre Ratscher ausgefahrt.
- Wegen der Fertigungstoleranzen sowie der spiteren Ausfiihrung gestaltete sich
die Anbindung an den Wellenbrecher nicht optimal. Es wurde kein durchg ngig
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2.4.3 Derzeitiger Zustand der Asphaltbetonaullenhautdichtung
Die nach dem ersten Winter entstandenen Bahnrisse und einige unbedeutende Bla-
sen wurden im Zuge der Gewahrleistung umgehend saniert.
Im Wasserspiegelschwankungsbereich wurde eine zusittzliche Oberflachenabsie-
gelung aufgebracht, da die Oberfliiche relativ rauh erschien.
Die kontinuierlich durchgefahrten Betreiberkontrollen in Verbindung mit der Tal-
sperrenaufsicht haben den guten Zustand der Asphaltbetondichtung bestatigt. Es
sind nach den bereits sanierten Rissen auf der AuBenhautdichtung keine weiteren
Risse aufgetreten. Lediglich die AnschluBfuge zum Wellenbrecher, die von der
Ausfohrung her nicht optimal gestaltet werden konnte, ist bei SanierungsmaB-
nahmen vorrangig zu behandeln.
Die Sickerwassermessungen betragen insgesamt ca. 2 1/s mit geringfilgigen
Schwankungen - auf Grund der technischen L6sung (Herdmauer ohne Kontroll-
gang): nur Messung des Gesamtsickerwassers m6glich (Anfall des Sickerwassers
aus der Asphaltbetondichtung ist im Gesamtsickerwasser enthalten) - und geben
eine Bestiitigung des guten Zustands (Dichtungsfunktion) des Asphaltbetons.
2.5 Talsperre Schmalwasser
Die Talsperre Schmalwasser, das Kernstuck der 5. Ausbaustufe der Verbundwas-
serversorgung Nordthuringen, zihlt zu den bedeutendsten Wasserbauprojekten
Thuringens.
Das Absperrbauwerk der Talsperre, ein Steinschuttdamm mit Ashaltbetonkern-
dichtung, ist mit seiner H5he von 76,9 m uber der Talsohle der h6chste Staudamm
in Deutschland.
- Bauzeit · 1988-1993
- Dammhdhe uber Grandungssohle 80,70 m
- Bauwerksvolumenl 470 000 m'
- DAmnikronentange 325 m
-Stauraum 21,4 Mio m'
- Stauraumoberflitche 0,8 km2
Bei der Suche nach einer optimalen technischen Lfisung far das Absperrbauwerk
wurden folgende Varianten bewertet:
- Gewichtsstaumauer,
- Steinschuttdamm mit Lehmdichtung,
- Steinschuttdamm mit Asphaltbeton-AuBendichtung,
- Steinschuttdamm mit Asphaltbeton-Kerndichtung.
Nach den zu dieser Zeit in der DDR maBgeblichen wirtschaftlichen und techni-
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Den Voruntersuchungen far die Asphaltbetonkerndichtung wurde besondere Auf-
merksamkeit geschenkt. Fur die Bemessung und den Nachweis der Stand- und
Funktionssicherheit des Staudammes wurden umfangreiche Versuchs- und Be-
rechnungsprogramme durchgefahrt.
Das Ergebnis aller Untersuchungen bzw. Berechnungen und bautechnologischen
Uberlegungen fithrte zur Festlegung der Einbauparameter far Stutzkdrper, Uber-
gangsschichten und Kern.
Der Dichtungskern ist 0,8 m breit und 5° zur Unterwasserseite geneigt. Im Grund-
riB verliiuft die Dichtung geradlinig.
Im AnschluBbereich des Kernes an den Kontrollgang wurde der Asphaltbeton von
0,8 m auf 2,4 m verbreitert. Auf die vorbehandelte Betonflache wurde eine 2 cm
dicke Asphaltmastixschicht aufgetrigen.
Die Sickerwasserfassungen am Kontrollgang sind so angeordnet, daB ein getrenn-
ter Nachweis der Sickerwassermengen far 15 Teilabschnitte des Dammes maglich
ist.
In Anbetracht der groBen Stauhtihe wurden drei Sickerwasserkontrollebenen in
verschiedenen Hahenlagen angeordnet.
Zur Qualitatssicherung wurde auf der Baustelle ein Asphaltlabor eingerichtet.
Oberpruft wurde nach einem festgelegten Zeit-, Leistungs- und Massenplan
- die Qualitat und Mengen der Rohmaterialien (Splitte, Sand, Faller, Bitumen),
- die Mischungszusammensetzung,
- die Mischguttemperatur bei der Herstellung und beim Einbau,
- die Verdichtung des Mischgutes im Kern.
Die an der Kemdichtung der Talsperre Schmalwasser eingesetzten neuartigen
Lichtwellenteitersensoren haben eine Menge interessanter und neuer Erkenntnisse
uber das Verformungsverhalten von Asphaltbetonkerndichtungen gebracht.
Die wichtigste der gewonnenen Erkenntnisse ist die Feststellung, daB der Dich-
tungskern alle bisher aufgezwungenen Verformungen mitgemacht hat, ohne eine
bedenkliche bleibende Volumenvergr68erung und ·eine damit verbundene Zu-
nahme des Hohlraumgehaltes bzw. Abnahme der Dichtigkeit zu erfahren.
An der Talsperre Schmalwasser wurde wahrend des fast 4 Jahre andauernden
Probestaus ein sehr umfangreiches MeBprogramm absolviert. Die gewonnenen
MeBergebnisse besitzen vorwiegend gute bis sehr gute Qualitat.
Selbst das Erreichen der Vollstauh6he brachte keine wesentliche Zunahme der
Gesamtsickerwassermenge des Asphaltbetonkernes. Die Maxima aus vorangegan-
genen Stauetappen wurden bei weitem nicht erreicht. Der Sickerwasseranfall ins-
gesamt aus der Kerndichtung betragt bei Vollstau durchschnittlich 112 ml/s.
Der vorgegebene Grenzwert von 3 1/s wird nicht annaherd erreicht. .
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2.6 Talsperre Neustadt
Als Besonderheit far eine Generalinstandsetzung in Verbindung mit Asphaltbeton
soll hier die Trinkwassertalsperre Neustadt genannt werden.
Die 1905 fertiggestellte Talsperre Neustadt ist seit uber 90 Jahren in Betrieb. Die
unter Denkmalschutz stehende Anlage liefert Wasser fur die Trinkwasserversor-
gung der Stadt Nordhausen.
Sicherheitsuberprafungen in den letzten Jahren haben ergeben, daB die Standsi-
cherheit der Talsperre Neustadt akut gefdhrdeit ist. Eine Generalinstandsetzung
des Bauwerkes (Gewichtsstaumauer aus Bruchstein), verbunden mit einer umfas-
senden Modernisierung der technischen Anlagen nach fast 100-jiihriger Betriebs-
dauer, stellt die Wasserversorgung der Region Nordhausen far die Zukunft sicher.
Bild 16: Querschnitt nach der geplanten Generalinstandsetzung - Talsperre Neustadt
2.6.1 Die wichtigsten technischen Angaben zur Talsperre Neustadt
- Gestautes Gewasser:
- Wassereinzugsgebiet:
- Bau der Talsperre:
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- H6he der Staumauer:
























Bei der geplanten Generalinstandsetzung der Talsperre Neustadt steht nach den
Vorplanungen zuerst die Sanierung der Staumauer im Vordergrund.
Die Beurteilung ihrer gegenwartigen Sicherheit und Gebrauchsfihigkeit erfolgt
nach itt,lichen Berechnungsverfahren. Bei der gegenwiirtigen Sanierungsvariante
ist die Standsicherheit des Bauwerkes far einen Zeitraum von weiteren 80-100
Jahren gewahrleistet.
Das Instandsetzungskonzept, das sowohl von der Thuringer Talsperrenverwaltung
als auch vom Staatlichen Umweltamt Sondershausen und dem Thuringischen Lan-
desamt for Denkmalpflege bestatigt wurde, entspricht den technisch-wirtschaftli-
chen Notwendigkeiten und der Zielstellung far dieses geschutzte Kulturdenkmal.
Es enthalt folgende MaBnahmen:
- Vorsatz einer wasserseitigen Dichtwand mittels Asphaltbeton, bestehend aus
Dran-, Dichtungs- und Schutzschicht, einschlieBlich Neuerrichtung eines Kon-
trollganges in Stahlbeton und eines einreihigen Injektionsschleiers als Unter-
grundabdichtung,
- funktioneller Ersatz der Entnahmeturme mittels Standrohrentnahme im Stausee
und,
- detailgetreuer Wiederaufbau der ehemaligen Entnahmeturmk6pfe als Bin- und
Ausstiegsbauwerke far den neu zu bauenden Kontrollgang.
Fur die Generalinstandsetzzing der Gesamtanlage ist ein Zeitraum von 2 Jahren




Die Talsperre StrauBfurt (HW-Riickhaltebecken), Hauptabsperrbauwerk Erddamm
als Zonendamm, wurde 1952 bis 1962 gebaut. Die wasserseitige B6schung erhielt
eine Asphaltbetonschutzschicht von insgesamt ca. 20 000 m; die B6schungs-
neigung betragt im Mittel 1:3 bei einer B6schungslange bis zu 17 m.
Die 1972 aufgebrachte Asphaltbetonschutzschicht muBte auf Grund erheblicher
Schaden 1994 komplett emeuert werden.
Folgende Schadlen waren zu verzeichnen:
- bis mehrere Zentimeter offene, mit Pflanzenwuchs versehene Risse,
- einige bis metrere m2 groBe Totalzerst6rungen der Schutzschicht, die nach
j edem Hochwassereinstau sich vergr68erten und immer wieder provisorisch mit
Steinmaterial ausgeflickt wurden.
Mit der Erneuerung der wasserseitigen Boschungsschutzschicht wurde eine im
Damm befindliche Einfahrtsrampe in das Staubecken mit entfemt, da diese Ein-
fahrtsrampe eine ungunstige Sperre fitr das anfallende Schwemmgut darstellte und
insgesamt betrieblich nicht sinnvoll nutzbar war.
Mit der Entfernung dieser Einfahrtsrampe stand far diese neue Asphaltbeton-
schutzschicht eine einheitliche Flache zur Verfagung, welche nur durch das
GrundablaBbauwerk unterbrochen wurde.
Die neue Lasung sah vor:
- eine Verst rkung der vorhandenen Drlinageschicht zwischen der Dammdich-
tung und der neuen dichten Asphaltbetonschicht
- eine neue 90 mm dicke dichte und fostbestandige Asphaltbetonschicht mit ei
ner Mastixabsiegelung
- Wasseraustrittstutzen am wasserseitigen DammfuB aus der Dranageschicht
- eine BetreiberstraBe am wasserseitigen DammfuB zur Schwemmgutberliumung
- und ein MeBsystem zur Oberwachung des Differenzwasserstandes zwischen
Beckenwasserstand und dem Wasserstand in der Dranageschicht bei Abstau zur
Ausregulierung der Abstaugeschwindigkeit.
Die alte vorhandene Asphaltbetonschutzschicht war in der Dicke sehr unter-
schiedlich (4 bis 15 cm). Die Oberlitche war wellen[8rmig und insgesamt unre-
gelmaBig. Ein Abfrasen kam aufGrund dieser Gegebenheiten nicht in Betracht.
Es wurde ein flachenhafter Totalabbruch in groBen Abbruchschollen mit Bagger
vom wasserseitigen B6schungsfuB aus durchgefahrt. Der Abbruch verlief pro-
blemlos. Die freigelegte alte Dranageschicht unter der alten Baschungsschutz-
schicht war nach dem Abbruch stellenweise nur noch in einer Dicke von 0,1 m
vorhanden. Es wurde auf der gesamten wasserseitigen Btischungsflache eine neue
Schotterdr3nageschicht aufgetragen, so daB nunmehr eine gesicherte durchgiingige
Dranageschicht vorhanden ist.
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Mit viel Sorgfalt wurde die Feinprofilierung des Schotters vorgenommen. Die
Feinprofilierung war notwendig, da die Asphaltbetonschutzschicht direkt auf der
Schotterschicht ohne eine zusatzliche Arbeits- und MaBausgleichsschicht aus
bitumin6sen Material hergestellt wurde.
Die wasserseitige Schutzschicht wurde horizontal gefertigt Der vorhandene Wel-
lenbrecher aufder Dammkrone war dabei ein Zwangspunkt.
Wesentliche Probleme beim Einbau des Asphaltbetons traten nicht auf. Die Bahn-
fugen wurden nachtriiglich aufgeheizt und nachverdichtet. Der verwendete Fugen-
verguBstoff - Bituill - in der AnschluBfuge Wellenbrecher / Asphaltbetonschutz-
schicht und wasserseitiger Strahen / Asphaltbetonschutzschicht brachte gute
Dichtungsergebnisse.
Die Herstellung der Absiegelung durch eine Mastixschutzschicht muBte im Herbst
1994 witterungsbedingt unterbrochen werden und wurde dann erst im Sommer
1995 zum AbschluB gebracht.
Im Bereich des Dauerstaues hat sich die Asphaltmastixschicht nicht bewahrt.
Bereits im ersten Sommer wurde diese Schicht durch Algenansatz rissig und hat
sich an den RiBrandern aufgew6lbt. Angelegte Versuchsflachen mit anderen
Schutzanstrichen werden zur Zeit noch erprobt. Eine Auswertung dazu steht noch
aus. Die praktische Erprobung des MeBsystems mir Erfassung der Wasserstiinde
11:Uft entsprechend Hochwassereinstau.
3 Zusammenfassung
Zusammenfassend ist aus heutiger Sicht (trotz der beschriebenen Schadensbilder
an den 2-lagigen Dichtungen) der Zustand der AsphaltbetonauBenhautdichtungen
insgesamt als„gut" einzuschatzen.
Anhand des Sickerwasseranfalls, zum Beispiel an der Talsperre Schanbrunn je
nach Stauhbhe 0,4 bis max. 0,8 1/s und an der.Talsperre Deesbach mit ca. 0,8 bis
1,01/s, ist keine Zunahme der Durchliissigkeit riachweisbar.
Die 1997 beginnende RekonstruktionsmaBnahme an der Obratalsperre wird far
alle folgenden MaBnahmen an Asphaltbetondichtungen der Thuringer Talsperren-
verwaltung als Grundlage for die Erstellung von Sanierungskonzepten dienen.
Ein wesentlicher Punkt bei Rekonstruktionen an Trinkwassertalsperren ist die
Gewahrleistung der Wasserversorgung nach Menge und Gute uber die erforderIi-
che Bauzeit bei notwendigen Stauabsenkungen bzw. (Beispiel Ohratalsperre) To-
talbeckenentleerungen.
Notwendige Teilsanierungen im Bereich der WellenbrecheranschluBfugen (zum
Beispiel Talsperre Schonbmnn und Talsperre Deesbach) sind %r die Ausf hrung
unproblematisch und vor allem nicht versorgungsrelevant.
Gr6Bere Sanierungen (analog Ohratalsperre) an Asphaltbetondichtungen bzw.
Schutzschichten sind in den nitchsten Jahren an den Anlagen der Thuringer Tal-
sperrenverwaltung nicht zu erwarten.
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Dipl.- Ing. A. Szymatiski, (PL)
Technische Universitat Wrociaw,
Institut fur Geotechnik und Hydrotechnik
Sanierung der Asphaltbetondichtung des Pumpspeicherwerkes Porabka-Zar
1 Vorwort
Wasserbecken und Talsperren mit auBerer Asphaltbetondichtung unterliegen
sowohl Alterungsprozessen als auch der Einwirkung verschiedener Zerst6rungs-
prozesse wie RiB- und Blasenbildung, die aus fruheren Ausfuhrungsfehlern
resultieren und nach einem mehrere Jahrzehnte dauernden Betrieb einer
Emeuerung der Konstrukion bedurfen. In diesem Beitrag ist das Beispiel von
musterhaft ausgefihrten Sanierungsarbeiten am Hochspeicher in Porabka-Zar im
Sommer 1995 beschrieben, die eine Erneuerung der 8 cm starken ituBeren Dicht-
ungsschicht aufeiner Flache von uber 70.000 m2 umfa ten.
2 Besehreibung des Beckens und der Ursachen fur den Sanierungsbedarf
der Asphaltbetondichtung.
Das Pumpspeicherwerk Porabka-Zar liegt ca. 20 km 6stlich von Bielsko-Biata im
Bergzug der Beskiden am FluB Sda. In dem im Inneren des Berges Zar
angeordneten Kavemenkraftwerk sind 4 Turbopumpen mit einer Gesamtleistung
von 500 MW installiert, die vom Wasser des 400 m h8her liegenden
Hochspeichers angetrieben werden.
Das Oberbecken ist mit einem Gesamtinhalt von 2,4 Mio m' als Energiespeicher
am Berggipfel Zar 760 m u ]\IN angeordnet. Der Hochspeicher ist teilweise im
Aushub, teilweise in einer Aufschuttung ausgefilhrt, die somit einen ringfarmigen
Staudamm bildet. Mit Racksicht auf den ungunstigen geologischen Aufbau des
Gebirges - Karpatenflyschgestein mit Sandstein und Schieferton - ist die Sicher-
stellung einer absoluten Dichtheit der Speicherschussel Voraussetzung eines
sicheren Betriebs der Anlage. Die als zweischichtige Asphaltbetonauskleidung
ausgeffrte Abdichtung von Sohle und B6schungen mit einer Gesamtflache von
143.500 m2 erfallt diese Funktion. Zwischen der oberen und unteren Dichtungs-
schicht befindet sich eine Drb:nageschicht, die uber Bohrungen mit der unter der
Beckensohle angeordneten Kontroll- und Dranagegalerie verbunden ist. Zahl und
Anordnung der Bohrungen garantieren eine volle Dichtheitskontrolle der oberen
Dichtschicht der Auskleidung hinsichtlich der Wasserdurchtrittsrate.
Die Asphaltbetondichtung des Speichers wurde im Oktober 1978 ausgefahrt, die
erste Befallung des Beckens erfolgte nach der Inbetriebnahme des Turbosatzes im
Januar 1979. Seit Dezember 1979 arbeitet das Kraftwerk mit voller Leistung bei
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Bild 1: Querschnitt der Speicherhalfte.
1- ursprunglicher Berggipfel, 2- Gestein/Karpatedysch, 3- Eindeichung, 4- Bitumendichhing,
5- Kontroll- und Dranagegalerie, 6- Wasserspiegelschwankungen, 7- Speicherachse, 8- Achse
der Deicbkrone.
Die ersten Zerst6rungssymptome in Form der zahlreichen, in der auBeren Dich-
tungsschicht auftretenden Blasen wurden nach zwei Betriebsjahren - im Frahling
1981 - bemerkt. Die Blasen hatten einen Durchmesser von ca.5-8cm und eine
Tiefe von ca. 2-6cm bei einer 7cm starken Dichtungsschicht. Die Blasen waren
hauptsachlich in der Zone der Wasserspiegelschwankungen feststellbar. Pritfungen
ergaben, daB die Blasenbildung von durch Sonnenbrand betroffenen Basaltkdrnern
des Zuschlagstoffes verursacht wurde. Die in die obere Asphaltbetonschicht einge-
bauten verwitterten K8rner saugten uber Mikroporen Wasser auf und wurden zer-
setzt. Infolge der zyklischen mechanischen und thermischen Beanspruchungen
entstanden mit der Zeit groBe Massendefekte, die durch physikalische Umwand-
lungen des darin enthaltenen Wassers (Wasserdampf und Eis) angegriffen wurden
und neue Blasenbildungen verursachten - Bild 2, [1], [2].
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Risse der Asphaltbetonauskleidung










Die ZahJ und GraBe der in jedem Frahling auftretenden Blasen war je nach den
Witterungsverhiltnissen verschieden und schwankte zwischen 3.000 und 20.000.
Sie wurden systematisch beseitigt, indem die Massendefekte mit einer speziellen
Asphaltmischung ausgefullt wurden. Den Blaseneffekt versuchte man durch
verschiedene Verfahren zu eliminieren, u.a. durch Oberflachenfrasen und
Auftragen einer 1,5 cm starken GuBasphaltauskleidung auf den Baschungen. Alle
Methoden erwiesen sich jedoch als wirkungslos, sowohl wegen des Charakters des
Phinomens als auch aus Mangel an Spezialgeritten.
Gleichzeitig mit dem sich stark entwickelnden ProzeB der Blasenbildung zeigten
sich die ersten Alterungssymptome an der keine Oberflachenversiegelung auf-
weisenden Asphaltbetonschicht. Die sichtbar werdenden Risse der oberen Abdich-
tungsschicht, die, wie Messungen bestiitigten, bis auf den Grund der Schicht
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Bild 3: Ansicht des Hochspeichers in Por*ka-Zar, Sommer 1995.
3 Verlauf der Sanierungsarbeiten am Becken
Angesichts der Oberlagerung von zwei Zerst6rungseffekten, des anhaltenden
Prozesses der Blasenbildung und des sich verstarkenden Alterungsprozesses,
entschloB man sich, nach uber zehn Betriebsjahren eine Sanierung der
Asphaltbetondichtung vorzunehmen. Unter Nutzung auslandischer Erfalirungen
bei Arbeiten an ahnlichen Bauwerken und nach einer eingehenden technisch-
6konomischen Analyse, die sowohl den technischen Aufwand und die Kosten der
Notreparaturen als auch die drohende Undichtheit berucksichtigte, wurde die
Uberholung des Beckens begonnen, die in der Erneuerung der oberen Dichtungs-
schicht auf den Bdschungen des Beckens bestand. Die Arbeiten wurden far den
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witterungsgemaB ganstigsten Zeitabschnitt vom 15. Juni bis 15. August 1995
geplant (Bild 3 u. 4).
Die dreijiihrigen Vorbereitungen zur Sanierung des Beckens, die auch das Ken-
nenlernen der neuesten Verfahren und Werkstoffe sowie die Analyse vieler
Ausfithrungsvarianten und Angebote umfaBte, bewirkten die Walll des vertikalen
Veriegungssystems der Asphaltbetonauskleidung auf einer Flache von 73.000 m:
Die Technologie der Arbeit beruhte auf:
- dem Abfrasen der alten, 7cm starken oberen Abdichtungsschicht des
Beckens,
.- der Beseitigung und Abfuhr des abgehobenen Materials,
- der Grundierung der gereinigten Flache mittels einer Haftemulsion,
- der Anlieferung von ca 15.000 t Asphaltmischgut und dem Einbau mittels
BOschungsfertiger in 4 m breiten und 8 cm starken Streifen,
- der Ausfithrung der Dilatationsfugen zwischen der neuen Auskleidung und
den Erfassungswandungen,
- der Verpressung alter Tagesnahtstellen,
- der Ausliihrung der Oberflachenversiegelung im Rowiform - Kaltaufspritz-
verfahren.
Fur die Aufbereitung des Asphaltmischguts wurden Dolomit-Zuschlagstoffe der
Kamung 4/16, Sand, F lstoff und modifizierter Asphalt mit Haftzusatzen einge-
setzt. Die Mischung wurde in einer ca. 40 km entfernten Mischanlage angemacht
und mit Anhangern zum Becken befardert. Eine regelrechte Synchronisierung des
Anlieferungszyklus (je 12-15 Min. ein Anhanger) war eine der wesentlichen
Voraussetzungen der termingerechten Ausfohrung der Arbeit. Die Hechstmenge
des taglich zugelieferten und eingebauten Asphaltmischguts erreichte 850 t.
Withrend der gesamten Dauer der Sanierungsarbeiten wurden detaillierte
Laborpritfungen der Bestandteile des Asphaltmischguts wie auch der neuverlegten
Asphaltbetondichtungsschicht durchgefuhrt. Die Qualitatsuberwachung der
Uberholungsarbeiten wurde durch die Bauherren- und die Unternehmeraufsicht
garantiert. Dank der ganzttigigen Arbeit sowohl des Ausfithrungspersonals - Be-
dienungspersonal der Geriite, der Mischanlage, far den Transport - wie auch des
ingenieurtechnischen Uberwachungspersonals gelang es, die auf 2 Monate
geplante Oberholungsdauerdes Hochspeichers um 1 Woche zu karzen.
Die erzielten Laborergebnisse und die Qualitatskontrolle der neuen Asphalt-
betonschicht erlaubten eine volle positive Bewertung der ausgefilhrten




Bild 4: Verlegen der abdichtenden Asphaltbetonauskieidung.
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Rhein-Main-Donau AG
Grundhafte Instandsetzung der bitumin6sen AuBendiehtung der Talsperre
Schbmbach
1 Antagenbeschreibung
1.1 Bedeutung und Entstehung
Die Talsperre Schijmbach ist Teil eines komplexen Hochwasserschutzsystems im
Raum sadlich von Leipzig. Sie belindet sich ca. 50 km von Leipzig entfernt im
Kohrener Hugelland. Durch den Staudamm und den Wasserkorper verlauft die
Landesgrenze der Bundeslinder Sachsen und Thuringen.
Auf Grund der Tatsache, daB die Talsperre ein wichtiges Steuerglied im Gesamt-
konzept des regionalen Hochwasserschutzsystems ist, wird die Anlage durch die
Landestalsperrenverwaltung des Freistaates Sathsen betrieben. Alle Aufgaben des
Betreibers werden durch die zustandige Talsperrenmeisterei in Ratha wahrge-
nommen.
Die Notwendigkeit des Baus der Talsperre ist in erster Linie auf die ErschlieBung
groBer Braunkohlentagebaue im Raum Leipzig/Borna zurackzufahren. Durch die
ErschlieBung wurden groBe naturliche Uberflutungsflachen von Flussen und
Bachen beseitigt. Durch FluBverlegungen und Eindeichungen wurden die Aus-
wirkungen von Hochwiissern vergraBert. Nach Auswertung eines Katastrophen-
hochwassers im Juli 1954 entstand- in der Folgezeit im Suden von Leipzig ein
System von Hochwasserschutzanlagen mit einem Hochwasserschutzstauraum von
66 Mio. Kubikmetern.
Die Planungen und die Untersuchungen fur den Ball der Talsperre reichen in das
Jahr 1958 zurack. Die Bauzeit erstreckte sich auf die Jahre 1967 bis 1972.
Zuntichst war vorgesehen, die Anlage als grunes Ruckhaltebecken zu bewirt-
schaften. Noch wiihrend der Bauzeit entschloB man sich jedoch, die Antage durch
den Einbau von zwei GrundablaBrohrleitungen - einschlieBlich der Absperr- und
Regelorgane - zu einer Taisperre mit einem Teildauerstau von 2,5 Mio m' aus-
zubauen.
1.2 Konstruktiver Aufbau und Kenndaten
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Bild 1: Dammquerschnitt vor der Instandsetzung
Als Hochwasserentlastung wurde ein 60 m breiter rundkroniger Uberfall seittich
des Dammes mit nachfolgender SchuBrinne errichtet. Der GrundablaB befindet
sich inmitten des Staudammes.
Der Staudamm ist durch eine AsphaltbetonauBendichtung mit einer Gesamt-
dichtungsflache von ca. 30.000 m2 wasserseitig gedichtet. Im Bereich der Damm-
krone staBt die Dichtung stumpf an ein Betonubergangselement zum Wellen-
brecher. Am DammfuB ist die Dichtung mittels einer Kupferblechkonstruktion an
die Herdmauer angeschlossen. Zur Verringerung des Sohlenwasserdruckes und
der Unterlautigkeit des Dammes wurde konstruktiv ein den unteren Bereich des
Staukdrpers uberlappender Lehmteppich vorgesehen, mit dem die Herdmauer ca.
2 m dick itberdeckt wurde. Die Lehmilberdeckung lauft nach ca. 10 m auf der
Dichtung aus.






Asphalttragschicht auf einer Stabilisierungsschicht
untere Asphaltdichtungsschicht
Asphaltdranschicht
obere Asphaltdichtungsschicht (zweilagigje 4 cm).
Die Flachendranage wurde uber Rohrleitungen NW 80, die in den Wellenbrecher
und das Obergangselement einbetoniert waren, beluftet. Die EntwAsserung erfolgt
in ein mit Kies gefilltes Sickerprisma in der Herdmauer. Das Sickerwasser wird
von dort aus unter dem Damm in sieben ca. 70 m langen Rohrleitungen zur Luft-





Seit geraumer Zeit traten an der Asphaltbetondichtung Schhden auf (Bild 2), die in
ihrem Umfang stetig zunallmen. Im einzelnen handelte es sich um
- Risse im Nahtbereich zwischen den einzelnen Dichtungsbahnen,
- unregelmaBig verlaufende Risse innerhalb einer Dichtungsbahn (wilde Risse),
- vereinzeke Blasenbildungen,
- Offnen der AnschluBfuge zum Betoniibergangselement des Wellenbrechers,
- Abwitterung der Oberflachenversiegelung.
Im Sommer 1990 wurden die aufgegangenen Bahnenniihte durch Ausbildung der
Nahte zu Fugen saniert. Der erwartete Erfolg trat allerdings nicht ein.
Bild 2: Schadhafte AuBendichtung mit Wellenbrecher
3
3 Schadens- und Funktionsuntersuchungen
Ende 1990 wurde ein Sachverstandiger mit der Schadensuntersuchung der
Asphaltbetondichtung beauftragt, in deren Rahmen 1991 die Entnahme von
Bohrkernen an schadhaften und nicht schadhaften Stellen der Dichtung und die
dazugeh6rigen Laboruntersuchungen erfolgten. Ende 1991 wurde vom Sachver-
standigen das Gutachten mit der Schadensanalyse und den verschiedenen
Instandsetzungsm6glichkeiten vorgelegt. Fur ein Gutachten uber die Funktions-
sicherheit der Driinschicht der AsphaltbetonauBendichtung wurden 1992 nochmals
Bohrkerne entnommen und im Labor untersucht.
In den Fruhjahren 1993 und 1994 wurde die Talsperre far weitere Untersuchungen




die Funktionsprofung des Entwasserungssystems der Dranschicht an der Herd-
mauer. Durch das Offnen der Dichtung uber den Einlauftilpfen wurde unter
anderem das Ableiten des Sickerwassers, das aus der Dranschicht uber die Ent-
wasserungsrinne der Herdmauer zu den Einlaufthpfen und von dort in die Ent-
wasserungsleitungen zur Dammluftseite flieBt, geproft. An den dabei freigelegten
Stellen der Lehmschlagdichtung konnten keine Schaden an der Asphaltbeton-
dichtung und an den Dichtungsanschlussen der Herdmauer festgestellt werden.
4 Instandsetzungsplanung und Vergabe
Anfang 1993 wurde die Rhein-Main-Donau AG (RMD) mit den Planungs- und
Ausschreibungsarbeiten beauftragt. Der Auftrag umfaBte nicht nur die Instand-
setzung der Asphaltbetondichtung, sondern auch die Verbesserung der Gesamtan-
lage. ./Us Planungsgrundlage dienten Gutachten und Untersuchungen, wobei die
Festlegung der Instandsetzungsmethode im Einvernehmen mit dem Bauherrn und
der Aufsichtsbeh6rde erfolgte. Die Bauleistungen wurden Anfang August 1993
durch eine EG-weite 6ffentliche Ausschreibung bekanntgegeben. Zum Er6ff-
nungstermin Anfang Oktober lagen vier Angebote vor. Im November 1993 wurde
der Auftrag an die Firma Teerbau GmbH, Geschaftsbereich Sonderbau, Bottrop,
vergeben.
5 Bauausfithrung
Mit den Bauarbeiten wurde bei entleerter Talsperre Anfang 1994 begonnen.
Beginn des Wiedereinstaus der Talsperre war im September 1994. Die Instand-
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Bild 3: Regelprofil der Dammkrone vor der Instandsetming
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Zuerst wurde der 740 m lange Wellenbrecher mit dem Ubergangselement aus
Beton ausgebaut. Damit wurden die im Beton vorhandenen Be- und Entlaftungs-
rohre fik die Dranschicht ebenfalls beseitigt. Der entstandene Hohkaum infolge
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Bild 4: Regelprofilder Dammkrone nach der Instandsetzung
Schnitt 1 -1
Er dient als Unterlage fur die
Asphalttrag und Asphaltdran-
schicht der neuen Dichtung. Die
Na,er A*he og 5,In 7 Asphaltarbeiten erfolgten in.£Erfl\ Ne,uu A. hcilteq km diesem Bereich von Hand,wobei der Ubergang von der
-'.......----imilmT:Imtt m r*;F:*** F*.z-- Bilun,wbet<n B6schung zum Kronenweg mit
+ A..,- C..:''
- bil#W12 Tioj#*Al einem Radius r = 1,5 m\4.4*81 :.:
ausgebildet wurde. Zur Be- und
$ Domms##limotew Entluftung der Dranschicht
R= 5 '2,1%%2' '* ' wurde in die neueingebaute
Dranschicht auf der gesamten
Dammliinge ein Schlitzbruckenfilterrohr eingebaut, welches uber ein Vollwand-
rohr alle 70 m eine Verbindung zur Dammluftseite hat. Das Vollwandrohr liegt
unter dem Dammkronenweg und ist mittels T-Stuck rechtwinkelig an das Schlitz-
bruckentilterrohr angeschlossen.
5.2 Lehmschlagdichtung
Fur den ndtigen Arbeitsraum zur Instandsetzung muBte der keilf6rmige Lehm-
schiag am BOschungsfuB auf einer Breite von 4,5 m durchgehend ausgebaut
werden. Nach AbschluB der Asphaltarbeiten und dem Wiedereinbau des Lellm-
schlages wurde der Obergangsbereich von der Asphaltbetondichtung zum Lehm-
schlag mittels Wasserbausteinen auf geotextilem Filter gesichert.
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Bild 5: Regelprofil des Dammfulles nach der Instandsetzung
5.3 Friisen
Die Planung sah vor, die gesamte 4 cm dicke obere Lage der oberen Asphaltbeton-
dichtung und mindestens 0,5 cm der unteren 4 cm dicken Lage abzufrasen. Um
diese Bedingung zu erfittlen, wurde wegen der unterschiedlichen Dicke der oberen
Lage eine Frastiefe von 6 cm far die gesamte Dichtungsflache von 19000 m2 er-
forderlich, die in einem Frasgang erfolgte.
Das Friisen erfolgte vorwiegend in Richtung der Fallinie der B8schung, wobei die
GroBfrase von einem Windengeriit auf der Dammkrone gehalten wurde. Das Friis-
gut von denjeweils rund 2 m breiten Bahnen wurde aufder ehemaligen BaustraBe
im Stauraum eingebaut. Nach dem Frasen wurden alle erkennbaren Schaden an
der verbleibenden Dichtungsfiache wie Risse, Fugenmingel, Material- und Ein-
baufehler saniert. Dies erfolgte durch Ausfrasen der schadhaften Stellen bis zur
Dranschicht und durch Neueinbau von Asphaltbeton. An zwei gr6Beren FINchen
muBte der schadhafte Dranasphalt bis zur unteren Asphaltbetondichtung ausge-
baut und durch neuen ersetzt werden. Die schadhaften Stellen waren im Verhaltilis
zur Gesamtfliche huBerst gering.
194 Bild 6:














An der astlichen AbschluBwand wurden die vorhandenen Dichtungsanschitsse
mit neuen Anschlussen plangemaB uberbaut. Am GrundablaB zeigte sich nach
dem Abfrasen, daB die vorhandenen Dichtungsanschlusse marode waren und
deshalb komplett ausgebaut werden muBten. Die neuen Dichtungsanschlusse, be-
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Bild 7: Neuer geldemmter DichtungsanschluB am GrundablaB
5.5 Dichtungseinbau
Nach dem Frasen wurde die Dichtungsoberflache von ca. 21000 m2 trocken ge-
saubert und mit einer polymermodifizierten Bitumenemulsion angespritzt. Dann
erfolgte der Neueinbau der 8 cm dicken Asphaltbetondichtung 0/11 mIn mit poly-
mermodifiziertem Bitumen (PmB). Das PmB wurde wegen der besseren Haft-
festigkeit, des gri Beren Verformungswiderstandes und der hohen RiBbildungs-
resistenz dem herk6mmlichen Bitumen vorgezogen. Die obere ca. 22 m breite und
610 m lange Dichtungsbahn einschlieBlich der Kronenausrundung wurde in einem
Zuge mittels horizontalfahrendem Bruckenfertiger hergestellt. Im unteren Rest-
bereich, im dreieckig auslaufenden Bereich an der Westseite und im Bereich beid-
seitig des Grundablas es, an denen der Einbau mit Bruckenfertiger nicht maglich
bzw. nicht vorgesehen war, erfolgte der Dichtungseinbau mit Horizonal-
bdschungsfertiger, wobei die maximale Bahnbreite 5 m betrug.
Die Beschickung des Bruckenfertigers erfolgte von der Dammkrone aus, wobei
die Mischgutanlieferung nur von der Westseite aus erfolgen konnte. Die Endver-
-0
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dichtung des Asphaltbetons erfolgte. durch zwei hintereinanderfahrende Vibra-
tionswalzen, die von Windengeraten auf der Dammkrone gezogen wurden. Um
eine Minimierung von Nithten, eine nahtlose Kronenausrundung und eine
homogene, bis zu 95 % vorverdichtete Asphaltbetondichtung zu erreichen, war der
Brackenfertiger vertraglich vorgeschrieben. Alle Tagesnahte sowie die untere An-
schluBnaht zur alten Dichtung wurden mit der Heizbohle erwarmt und mit Bosch-
hammern verdichtet.
Der vorhandene asphaltierte Dammkronenweg wurde mit einer 5 cm dicken
Asphaltbetondeckschicht uberbaut.r
Zwischen der'Asphaltbetondichtung und der Fahrbahnbefestigung auf der Damm-





Die gesamte neue Dichtungsoberflache wurde maschinell mit Asphaltmastix
(4 kg/mD zweilagig versiegelt.
Bild 9: Mastixversiegelung
6 Baullberwaehung und Qualitlitssicherung
6.1 Grundlagen
Folgende Grundlagen der Qualit tssicherung (QS) wurden vertraglich vereinbart:
DIN 1995







Die Qualitatssichemng wurde in bekannter Weise in zwei Ebenen organisiert, der
Eigenuberwachung des Auftragnehmers und der Kontrollprafungen des Bauherrn.
Nachdem der Auftragnehmer den vertraglich geforderten Eignungsnachweis fir
das einzubauende Mischgut gefithrt hatte, erfolgte seine Eigenuberwachung durch
das Zusammenwirken seines Baustellen- und Zentrallabors und der Eigen- und
Fremduberwachung der Mischanlage. Die Kontrollprufungen des Bauherrn
erfolgten durch die TU Dresden, Institut far Stadtbauwesen und StraBenbau, in
Zusammenarbeit mit der 6rtlichen Bauleitung und der Bauoberleitung (Rhein-
Main-Donau AG).








- Oberprafung der Eignungsuntersuchung des Auftragnehmers,
- Baustellenkontrolle,
- Felduntersuchungen im Baustellenlabor,
- Laboruntersuchungen im Institut,
- Wertung der Eigenuberwachungsergebnisse des Auftragnehmers,
- Mitwirkung bei Baustellenberatung,
- AbschluBbericht.
6.2 Umfang der Qualitiitssicherung
Im Rahnlen der Eigenuberwachung wurde far je 200 t Mischgut und je 3000 m2
Mastixeinbau eine Probe untersucht Von jeder einzubauenden Schicht wurden je
angefangene 3000 m2 Dichtungsschicht und je angefangene 300 m2 Driinschicht
Mischgutproben zu je 3 Teilproben an der Einbaustelle entnommen. Hiervon
erhielt der Auftraggeber zwei Teilproben, von denen er eine an den Kontrollprufer
gab und die andere als Ruckstellmuster aufbewahrte. Die dritte Teilprobe stand
dem Auftragnehmer zur Verfilgung.
Die Proben wurden wie folgt untersucht:
Dichtungsasphalt 0/11 mm
- Bindemittelgehalt,
- Erweichungspunkt Ring und Kugel des Bindemittels,
- KorngrOBenverteilung der Mineralstoffe,
- Hohtraumgehalt am Marshallkdrper,
- Wasseraufnahme am Marshallk6rper.
Versiegelungsmastix
- Bindemittelgehalt,
- Korngr6Benverteilung der Mineralstoffe,
- Hohlraumgehalt am Probek6rper,
- Erweichungspunkt des Asphaltmastix nach Wilhelmi.
Die Mischguttemperatur wurde unter dem Gesichtspunkt des PmB-Einsatzes an
der Mischanlage, bei der Anlieferung und wiihrend des Einbaus umfangreich
uberwacht. Die Ergebnisse lagen im zulassigen Temperaturbereich zwischen 160
und 178 °C.
Die Schichtdickenmessung der neuen Dichtung erfolgte an zwei MeBpunkten j e
1000 m2 Einbauflache. Wyhrend der Bauausfullrung wurde far die Schicht-
dickenmessung neben der Kontrolle an Bohrkernen das zerstorungsfreie MeBgerlit
Stratotest 4000 (Reflexionsmessung auf einer aufgeklebten Alufolie) verwendet.
Die durchschnittliche Abweichung der MeBwerte von Vergleichsmessungen am
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Bohrkern lag mit 4,4 % im Toleranzbereich. Ingesamt wurden 21 Bohrkerne durch
den Auftragnehiner und 20 Bohrkerne durch die TU entnommen und untersucht
(Bild 10). Die zerstarungsfreie Kontrolle erfolgte an 26 weiteren MeBpunkten.
Ziel der QS war die Sicherung eines mangelfreien Dichtungseinbaus unter der
Gewahrleistung folgender Hauptparameter:
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Bild 10: Ergebnisse der Kontrollprufungen der Schichtdicke
6.3 Ergebnisse der Qualitiitssicherung
An den entnommenen Asphaltproben wurde die Zusammensetzung uberpraft.
Tabelle 1 gibt eine Ubersicht uber die festgestellten Werte.
Tab. 1 Asphaltbeton 0/11 mm der neuen Dichtungsschicht. Zusammensetzung



















Der ermittelte Hohkaumgehalt der aus dem Mischgut hergestellten Marshall-
K6rper (Verdichtungsenergie 2 x 30 Schlage) betragt im Durchschnitt 1,5 Vol%,
die durchschnittliche Wasseraufnahme 0,32 Vol%.
Der Erweichungspunkt Ring und Kugel des aus dem Mischgut zurtickgewonnenen
Bit:umens betragt durchschnittlich 55,3 °C (Vgl. Temperaturbereich far PmB 65
von 48 bis 55 °C).
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Wahrend des Bauverlaufes wurden an zwei MeBpunkten Minderdicken (< 6,8 cm)
im Bereich der Fertigungsstrecke des Bruckenfertigers festgestellt (Station 195,
Schichtdicke: 4,4 cm und Station 461, Schichtdicke: 5,0 cm). VertragsgemaB
wurden die entsprechenden Bereiche, uber die gesamte Fertigungsbreite und 50 m
Fertigungslange aufKosten des Auftragnehmers mit einer weiteren Dichtungslage
uberbaut. (Vergleichsmessungen Station 203, Schichtdicke: 16,1 cm und Station
471, Schichtdicke: 12,8 cm).
Der Verdichtungsgrad, ermittelt durch die Zuordnung der Raumdichte der
Marshallkdrper vom entsprechenden Einbautag, betragt 101,9 % bei einer Spann-
weite von 98,8 bis 103 %.
DaB alle im Bauvertrag geforderten Parameter durch die eingebaute Dichtung
erfillit wurden, lag nicht zuletzt am beispielhaften Zusammenwirken zwischen 6rt-
licher Bauleitung, Bauoberleitung, Kontrollprafer und Bauherm.
Bild 11 zeigt das Bauwerk nach AbschluB der Erhaltungsarbeiten.





Dipl.- Ing. G. Salveter, (D)
Ingenieurburo Salveter GmbH, Netphen
Dipl.- Ing. E. Jungel, (D)
Landestalsperrenverwalbing des Freistaates Sachsen, TSM Zwickauer Mulde
Ertachtigung des Uberleitungsgrabens zur Talsperre Sosa
Die Sosa-Talsperre liegt in Sudwest-Sachsen im Erzgebirge. Sie ist eine Trink-
wassertalsperre.
Das Einzugsgebiet der Talsperre wird durch einen Oberleitungs-Graben etwa ver-
doppelt: Wasser der GroBen Bockau wird um einen Bergsattel herum in das Ein-
zugsgebiet der Talsperre Sosa geleitet. Die Ltinge des Grabens zwischen der
GroBen Bockau und der Talsperre bekagt ca. 6,4 km.
Der Graben wurde gemeinsam mit der Sperre um 1950 gebaut. Er liegt auf einer
geodlitischen Hohe zwischen 600 und 700 m uber NN, d.h. die Winterperiode hat
erheblichen EinfluB auf das Betriebsregime.
Der Regelquerschnitt im Hangbereich wurde um 1970 zum Tal hin aufgeweitet
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Bild 1: Regelquerschnitt Hangbereich 1950 mit Aufweitung 1970
Gleichzeitig mit der Aufweitung hat man das Bett des Grabens mit einer PVC-
Folie gedichtet, die mit Rasengittersteinen beschwert wurde.
Heute gibt es drei Mangel:
. Die Rasengittersteine 18sen sich auf (korrodieren) wegen der hohen Aggressi-
vitat des Uberleitungswassers (pH-Wert um 4).
. Die Folie ist bereichsweise undicht.
.· Der Damm ist bei Hochwasser wiederholt gebrochen. Er wurde vor allem dort
uberspult, wo er durch Wanderer heruntergetreten war.
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Bild 2: Init Folie gedichteter Hanggraben, Folie uber einem Stein
Der Graben soll nicht ausgebessert werden. Er wird vielmehr ersetzt durch eine
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Freisplegelleitung
PEHD, Da 560 bzw. Da 500
in Steinsandbettung
Bild 3: Regelquerschnitt Hangbereich, geplante Robrieitung
Eine Rohrleitung hat gegeniiber dem Graben den Vorteil, daB sie auch im Winter
betrieben werden kam, sofern man alle Zu- und Ausliiufe als Syphon konstruiert.





























Bild 4: Seiteneidauf - Syphonlasung -
Der Graben hingegen schneit regelmaBig zu und ist erst nach einer Schnee-
schmelze wieder betriebsbereit. Somit kam etwa 1/3 des Jahres nicht ubergeleitet
wer(len.
Aus diesem Grunde allein erh6ht sich die Leistungsftihigkeit einer Rohrieitung
gegenuber einem Graben.
Auch das Einlaufbauwerk ist so konstruiert, daB in Frostperioden Wasser aus der
GroBen Bockau Libergeleitet werden kann. Dies erfolgt uber einen kurzen Duker.
Es gibt eine Alternative zu der H6hentage der Rohrleitung. Bin entsprechender
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Bild 5: Alternative Hdhenlage
Auf dem ersten Blick scheint diese Alternative sinnvoller - und auch wirtschaft-
licher - zu sein als die geplante. Man legt die Rohrleitung in die Grabensohle und





Dies stimmt fill· die Hangstrecken, nicht aber far die flachen Bereiche. Hier hiitte
die Leitung uberwallt werden mussen. Damit warde aber das Landschaftsbild
zerstdrt werden, warde man die entsprechenden Strecken nicht unterdukern.
Somit soll die tiefliegende Leitung verlegt werden.
Die Bauphasen for den Hangbereich sind in Bild 6 dargestellt.
Ist-Zustand
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Bild 6: Bauphasen
Wegen der Aggressivittit des Wassers wurde eine HDPE-Leitung gewablt. Die
Kosten betragen etwa 950,- DM/m Leitung einschlieBlich aller Heberbauwerke.
Im Jahr 1999 soll mit dem Bau begonnen werden.
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Dipl.- Ing. M. Lengfeld, (D)
Ingenieurburo Salveter GmbH, Dippoldiswalde
Dipl.- Ing. Ch. Zschammer, (D)
Landestalsperrenverwaltung des Freistaates Sachsen,
Talsperrenmeisterei Freiberger Mulde/Zschopau
Die Sanierung der Talsperre Neunzehnhain II
1 Geschichte
Die sturmische Industrialisierung der Stadt Chemnitz gegen Ende des 19. Jahrhun-
derts veranlaBte die Verantwortlichen der Stadt, neue Wege in der Erweiterung der
Wassergewinnungsanlagen zu beschreiten. Mit dem Bau der Talsperre Einsiedel
in den Jahren 1891 - 1894 wurde neben der weiteren Nutzung von vorhandenen
Grundwasserdargeboten erstmalig im heute ostdeutschen Gebiet Oberflitchenwas-
ser durch Errichtung einer Bruchsteinmauer far eine Talsperre erschlossen, welche
einen Stauraum von 0,3 Mio. m' besitzt.
Um dem weiter steigenden Wasserbedarf gerecht zu werden, baute man 1905 -
1908 die Talsperre Neunzehnhain I mit 0,5 Mio. m Stauraum sowie 1911 - 1914
die Talsperre Neunzellnhain II mit einem Stauraum von 3,0 Mio. m: Beide Stau-
anlagen Regen im Einzugsgebiet des Lautenbaches und sind uber einen ca. 14 km
langen Rohwasserstollen mit der Talsperre Einsiedel verbunden.
Im Jahre 1933 wurde der Hauptspeicher des heutigen Taisperrenverbundsystems
"Mittleres Erzgebirge", die Talsperre Saidenbach mit einem Stauraum von
22,4 Mio. m3 in Betrieb genommen. Diese Kapazitlitserweiterung sicherte
zunachst die Entwicklung des Trinkwasserbedarfes bis in die 60er Jahre. Danach
wurde 1969 - 1968, ebenfalls- veranlaBt durch den AnschluB weiterer
Versorgungsgebiete, der Bau der 15,2 Mib. m stauenden Talsperre Rauschenbach
notwendig. Sie liegt am Oberlauf der Floha und ist iber die
wasserwirtschaftlichen Antagen des ehemaligen Freiberger Silbererzbergbaues,
der Revierwasserlaufanstalt (RWA), mit der Talsperre Saidenbach verbunden.
Der somit entstandene Talsperrenverbund, der heute von der Landestalsperrenver-
waltung des Freistaates Sachsen betrieben wird, besitzt mit seinen uber 42 Mio.
m Betriebsslauraum eine garantierte Leistungsfdhigkeit von 1200 1/s und versorgt
neben der Stadt Chemnitz wesentliche Gebiete im mittleren Erzgebirgsraum.
2 Wasserwirtschaft
Die Tatsperre Neunzehnhain II staut ca. 3 km oberhalb ihrer kleineren
"Schwester", der Talsperre Neunzehnhain I, den Lautenbach im sud6stlich von
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JahresabfluBsumme von 5,2 Mio. m und eine GraBe von 24,5 km; wovon
13,7 kmi der Talsperre Neunzehnhain II zuzuordnen sind. Die Leistungsfihigkeit
beider Talsperren betragt 1651/s.
Das Einzugsgebiet ist zu 80% bewaldet und wird zu 18% landwirtschaftlich ge-
nutzt. Eine Besiedelung ist nahezu nicht vorhanden. Die gunstige Einzugsgebiets-
struktur hat eine gute Qualitat des Talsperrenwassers zur Folge. Allerdings werden
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trotz der geringen Phosphoreintrage in den Sommermonaten kurzzeitig starke
Entwicklungen von Nano- und Ultraplankton beobachtet. Die Nitratkonzentration
betragt im Jahresmittel ca. 15 mg/l. Eine Versauerung deutet sich an, ist aber noch
nicht stark ausgepragt. Die pH-Werte schwanken zwischen 4,1 und 7,4. Beide
Stauanlagen haben oligotrophen Charakter und besitzen eine wesentlich gtinsti-
gere Wasserqualitiit gegenuber der meso- bis eutrophen Talsperre Saidenbach,
deren Einzugsgebiet zu uber 70% landwirtschaftlich genutzt wird und eine Besie-
delungsdichte von 86 Einwohnern/kmz aufweist. Aus diesem Grunde dienen beide
Talsperren Neunzehnhain innerhalb des Verbundsystems als gutewirtschaftliche
Reservespeicher, um im Bedarfsfall durch Verschnitt im Rohwasserstollen dem
Wasserwerk Einsiedel ein wirtschaftlich aufbereitbares Rohwasser zu liefern.
3 Mauer und Untergrund
3.1 Konstruktion
In der nunmehr 80-jahrigen Betriebszeit wurde die Talsperre Neunzehnhain II
noch nicht grundlegend uberholt.
Das Absperrbauwerk ist eine Gewichtsstaumauer aus Bruchsteinmauerwerk ohne
Querfugen mit bogenfdrmigem GrundriB (R - 226 m). Ihr Konstruktionsprinzip
entspricht dem sogenannten "INTZE-Typ". Die grafite Mauerhahe betragt rund 38
m, die maximale Soblenbreite 25,4 m und die Kronenbreite 4,50 m. Die Mauer ist
auf der Luftseite 1:0,574 und auf der Wasserseite 1:0,118 geneigt. Die sichtbare
Mauerkrone ist 253 m lang. Daran schlieBen sich an den Talflanken Gbererdete
Hanganschlusse an.
Die Natursteine des Kernmauerwerks bestehen aus Biotitglimmerschiefer und sind
in einem unregelmiiBigen Schichtenmauerwerk vermauert. Der Mijrtel setzt sich
aus 1 RT Zement, 0,3 RT Kalk, 0,5 RT TraB und 4,8 RT Sand zusammen.
Die Mauerluftseite besteht ebenfalls aus Glimmerschieferbruchsteinen, ist hier im
Zyklopenverband gemauert und besitzt stark hervorstehende Bossen.
Die Wasserseite ist gegen Stauwasser mit einem Sperranstrich auf einem
ZementtraBputz abgedichtet.
Von der Sohle bis 500,0 m n NN wird die Abdichtung durch eine Vorschuttung
("Intzekeil") geschutzt. Diese Vorschuttung ist zum Staubecken hin abgeb8scht.
Oberhalb der Vorschuttung wird die Dichtung von einem Betonmantel geschiltzt.
Eine Mauerdranage hinter der Abdichtung gibt es nicht.
Das Bauwerk ist auf festem Fels gegrundet, auf dessen zahnartiger Oberflache ein
Sohlenbeton Unebenheiten ausgleicht.
Im Untergrund steht ein dunkler Glimmerschiefer von relativ gleichmaBiger Be-
schaffenheit an. Seine Hauptmengenanteile sind Quarz und Biotit. Das Gestein hat
eine feinkamig-kristalline Struktur und ist relativ fest und unverwittert. Die
Durchlassigkeit ist generell gering.
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Die Hochwasserentlastung liegt als fester Kronentlberfall in Mauermitte, mit neun
Uberlauffeldern von zusammen rund 40 m Uberlauflange.
Die Grundablasse liegen in zwei Stollen jeweils am FuB der Talhange. Der Rohr-
durchmesser ist DN 600. Zur Rohwasserentnahme gibt es bis auf eine kleine Ver-
sorgungsleitung (DN 150) Br Lengefeld und Pockau keine separaten Einrich-
tungen.
3.2 Substanzbewertung
Standsicherheit und Gebrauchsfithigkeit von Mauer und Untergrund haben wir in
folgenden Arbeitsschritten untersucht:
1. Auswerten vorhandener Unterlagen,
2. Ermitteln der rechnerischen Standsicherheit nach dem Stand der Technik,
3. Erkunden von Zustand und Beschaffenheit der Mauer und des Felsuntergrun-
des (bereits 1983),
4. Einbau von SohlwasserdruckmeBeinrichtungen,
5. Erkunden und Bewerten von Materialparametem.
Erganzend dazu haben wir den Zustand und die Ausstattung der Betriebseinrich-
tungen sowie der MeB- und Kontrolleinrichtungen bewertet.
Das Ergebnis kann wie folgt zusammengefaBt werden:
Die Standsicherheit kann - nach DIN 19702 fur den Lastfall volles Becken -
nicht nachgewiesen werden. Deshalb muBte das Stauziel um 1,90 m abgesenkt
werden.
Im Ausnahmelastfall darf die Mauer kurzfristig bis 45 cm uber Uberlaufkrone
angestaut werden. Fur den Lastfall "Kronenstau" kann die Standsicherheit
nicht nachgewiesen werden.
Der Zustand der Mauer kam hinreichend genau beschrieben werden, weil die
Materialparameter genugend genau abgeleitet werden konnten.
- Ein Sohlen-/Fugenwasserdruck wurde seinerzeit bei der Bemessung nicht aus-
reichend beracksichtigt. Die „naturliche Sohlwasserdruck-Verteilung"
B= 1,0) darf aufgrund der vorhandenen MeBwerte nicht abgemindert werden.
- Die Staumauer hat an der Wasserseite keine Dranage und keine wirksame Ab-
dichtung mehr. Der Schutzmantel ist besonders im oberen Mauerbereich nicht
sanierbar.
- Die Hochwasserentlastung einschlieBlich deren Uberfahrt ist in einem sehr
schlechten Zustand. Eine Sanierung der Betonbauteile ist nicht m6glich, da der
Beton treibende Bestandteile enth t (Etringitbildung).
- Die Mauerkrone bzw. der Kronenbelag ist zerst6rt, so daB Regenwasser in die
Mauer eindringt.
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- Das Bewegungsverhalten der Staumauer ist uber einen langeren Zeitaum in-
terpretierbar. Die vorhandenen Anomalien sind erklarbar.
- Das Kernmauerwerk ist in einem befriedigenden Zustand. Es gibt offensicht-
lich keinen Zonenaufbau und keine durch Qualitatsunterschiede oder durch
Oberbeanspruchung entstandene inhomogene Bereiche (auBer im Kronenbe-
reich), so daB eine lineare Spannungsverteilung gultig ist.
Der Felsuntergrund ist unter einer geringmitchtigen Anwitterungszone uber-
wiegend fest. Nennenswerte Wasserwegigkeiten werden nur im Grundungsbe-
reich erwartet.
- Ausstattung und Zustand der Betriebseinrichtungen und der MeB- und Kon-
trolleinrichtungen entsprechen nicht dem Stand der Technik.
3.3 Sanierungsbedarf
Die Sanierung der Staumauer wird erforderticli, weil
- die Standsicherheit - mit dem erforderlichen Abstand zur Sicherheit - rechne-
risch nicht nachgewiesen werden kann,
- keine entlastenden Parameter  ir die Standsicherheitsnachweise erkundet wur-
den und auch nicht erwartet werden kannen,
- der Bauzustand wesentlicher Anlagenteile, vor allem der wasserseitigen Ab-
dichtung, auBerst schlecht ist,
die Gebrauchsfahigkeit des Mauerwerkes far die Zukunft nicht gew hrleistet
werden kann, wegen der dauernden Durchstr8mung mit Stauwasser,
die Talsperre mindestens gemliB den allgemein anerkannten Regeln der Tech-




"Alte" Gewichsstaumauern konnen nach zwei Planungszielen saniert werden
1. Wiederherstellune lediglich der rechnerischen Standsicherheit
Die Mauer wird nur mit Blick auf die (momentane) Standsicherheit saniert.
Mauer und Untergrund bleiben weiterhin mellr oder weniger stark durchstr6mt.
Die Bausubstanz bleibt weiter ungeschutzt. Die Wirkung der Sanierung wird
nur einige Jahre oder wenige Jahrzehnte anhalten.
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Regelquerschnitt
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2. Wiederherstellung der rechnerischen Standsicherheit und der Gebrauchs-
fahigkeit
Ein Durchstr6men von Mauer und Untergrund wird verhindert bzw. einge-
schrhnkt. Damit wird die Bausubstanz vor weiteren Korrosions- und Erosions-
vorgangen weitgehend geschutzt. Die Wirkung einer solchen Sanierung wird
die Gebrauchsfahigkeit um nochmals 80 - 100 Jahre verliingern.
Zum dauerhaften Schutz der Bausubstanz wird eine wasserseitige Dichtung ge-
wahlt, die den unter Ziffer 2 genannten Anspritchen entspricht.
Folgende Varianten, die jeweils als EinzelmaBnahme oder in Kombination mitein-
ander. der Ziffer 1 zugeordnet werden kannen, scheiden fir die Sanierung aus:
- Stauspiegel absenken (derzeitiger Zustand),
- Auflast erh6hen (auch durch Vorspannanker),
- Auftrieb abmindern (Dichtung und/oder Driinage im Mauerquerschnitl).
Hierfar gibt es folgende Grande:
- Die Maueraufstandsflitche ist im Vergleich zur H6he zu schmal. Damit entfal-
len alle Sanierungen "von innen", wie z.B. Dichtungsschleier mit Driinage. Die
Standsicherheit flir extreme Lastfailie karin nicht nachgewiesen werden.
- Der Betonschutzmantel, die HW-Entlastung und die Mauerkrone sind so stark
zerst6rt, daB sie erneuert werden mussen. Damit muB die Wasserseite ohnehin
umgebaut werden. Wenn zusatzlich z.B. noch Vorspannanker eingebaut wer-
den muBten, warden die Kosten unverhaltnismaBig hoch.
- Der Erfolg bei einer Sanierung ohne Schutz der Bausubstanz ist langfristig
nicht zu garantieren.
4.2 Konstruktion
Die Wasserseite der Mauer wird durch eine anliegende Betonwand (anliegende
Dichtwand) gedichtet. Die Betriebseinrichtungen und die MeB- und Kontrollein-
richtungen k nnen dabei optimal integriert werden.
Die Konstruktionselemente der anliegenden Dichtwand sind:
Grundung und Sohlbalken
Die wasserseitige Dichtung wird mehr als 1 m tiefer in den Fels eingebunden als
die vorhandene Bruchstein-Mauer. Dadurch sollen grondungsnahe Wasserwege in
der erkundeten Auflockerungszone erkannt und unterbunden werden.
Der. Baugrubenaushub beginnt in Abschnitten am Hang, schonend und ohne
Sprengen oder ReiBen. Die alte Mauer darf dabei nicht unterschnitten werden. Bei
Mehrtiefen oder Unstetigkeiten kdnnen gr68ere freistehende Flachen mit Spritz-
beton und Felsnageln gesichert werden.
Mehrtiefen und Unstetigkeiten in der neuen Gri ndungssohle werden durch einen
fugenlosen Betonbalken („unterer Sohlbalken") ausgeglichen. Dieser Betonbalken
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hat an der Wasserseite eine bewehrte Dichtzone, obwohl er nur "Felsersatz" sein
Soll.
Damit der Fels nicht lange freiliegt und somit anwittern k6nnte, werden die ersten
30 cm des Sohlbalkens unmittelbar nach der geologischen Abnahme betoniert.
Der Arbeits- und Kontrollgang soll in freier Vorflut zur Luftseite entwassern. Da-
her liegt die Sohle des Ganges in Talmitte aufdem Niveau der GrundablaBstollen.
Der dadurch entstehende Hdhenunterschied zum unteren Sohlbalken wird durch
einen sogenannten oberen Sohlbalken ausgeglichen. Dieser hat ebenfalls keine
Dehnungsfugen.
Ausgleichs- und Verstarkungsschicht
Nach der statischen Berechnung (FE 2D) muB der tragende Mauerquerschnitt im
Taltiefsten um rund 1,85 m und an der Mauerkrone um rund 0,2 m verstarkt wer-
den.
Die Verstarkung besteht aus einem unbewehrten Beton (B 15), der reiBen kann
und somit einen ahnlichen E-Modul erhiilt wie das Mauerwerk.
Die Staumauer hat einen bogenf6rmigen GrundriB, die spater vorzubetonierenden
Dichtwandfelder mussen aber eben sein. Daher wird die Verstarkungsschicht auf
der Wasserseite - wie die Dichtwand selbst - polygonal.
Verstarkungsschicht und vorhandene Mauer mussen statisch eine Einheit sein. Da
der wasserseitige Betonschutzmantel nicht mit dem Kernmauerwerk verzahnt ist,
muB er abgebrochen und durch Beton (B 15) ersetzt werden. Damit Schubkrb:fte
iibertragen werden k6nnen muB vorher der alte teerhaltige Dichtungsputz abge-
schlagen und entsorgt werden.
Die Verstarkung wird mit dem vorhandenen Mauerkalper uber Halteanker verna-
delt. Hierdurch wird ein Abschwinden des jungen Betons in Richtung Wasserseite,
zum betonierten Massenschwerpunkt hin, verhindert.
Das Zusammenwirken von altem Mallerwerk und neuen Bauteilen kam man vom
Kontrollgang aus uber begehbare Nischen uberwachen. In diese Nischen entwas-
sert auch eine Langsdranage, die Sickerwasser abfdngt, das in der Fuge alte
Mauer/Verstarkung oder im alten Mauerwerk'aufsteigt.
Trennschicht
Auf die Verstiirkungsschicht wird eine Trennschicht uber die gesamte Mauerh6he
geklebt. Die Trennschicht et·m6glicht Bewegungen zwischen der Dichtwand und
der tragenden Mauer. Die Trennschicht ist dauerbestindig und dauerplastisch. Sie
besteht aus einer 5 mm statken Elastomer-BitumenschweiBbahn, die mit HeiB-
bitumen fugenlos verklebt wird.
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Arbeits- und Kontrolleang
Ein Arbeits- und Kontrollgang ist der FuB der Dichtwand. Er ist - wie die Dicht-
wand selbst - mit der Mauer nicht starr verbunden. Bei dieser Konstruktion wird
gewabrleistet, daB der Untergrund bei Vollstau belastet und nicht entlastet wird.
Der Gang ist aus wasserundurchltissigem Stahlbeton (B 35 wu) und hat Blocklan-
gen von im Mittel ca. 8,50 m. Die Blockfugen werden durch Dehnungsfugenban-
der aus einem Kombinationspolymerisat (PVC-P/NBR) gedichtet.
Der Gang ist so groB, daB aus ihm Bok- und VerpreBarbeiten far eine wassersei-
tige Untergrundabdichtung und einen dahinterliegenden Driinageficher ausgefiihrt
werden kannen.
Den Kontrollgang kann man tiber die beiden GA-Stollen vom Tal aus begehen.
Die alten wasserseitigen Pfropfen der Stollen werden bereits zu Beginn der Bau-
zeit entfernt, weil dann das Bachwasser wechselweise durch die Stollen geleitet
wird.
Daritber hinaus kann man den Kontrollgang auch von den beiden Hiingen aus be-
gehen (Fluchtweg). Dazu wird jeweils rund 5 m vor dem sichtbaren Mauerende
ein rund 2,5 m breiter Schlitz von der Krone aus in die Mauer gebrochen. Der
Schlitz wird ausbetoniert, die Decke als Gewalbe ausgebildet. In der Sohle wird
eine Treppe profiliert. Somit wird die "Fehlstelle" in der Mauer wieder uberbruckt.
Der Eingang auf der Mauerluftseite wird dem historischen Bild der Mauer an-
gepaBt. Die Arbeiten sollen in kalten Monaten durchgefahrt werden, wenn die
Mauer temperaturbedingt nicht unter Druck steht.
Kontroll ierbare Dichtwand
Die Dichtwand beginnt oberhalb des Kontrollganges. Sie gliedert sich in einzelne
Scheiben, die bis zur Mauerkrone reichen. Das Material ist ebenfalls wasserun-
durchliissiger Stahlbeton (B 35 wu). Die Scheiben haben - wie der Kontrollgang -
eine Breite von im Mittel rund 8,50 m und sind untereinander ebenfalls durch
Dehnungsfugenbander aus PVC-P/NBR verbunden. Dehnungs und Arbeitsfugen
bilden ein geschlossenes System.
Hinter der wasserundurchlassigen Wand liegt eine Schicht Filtersteine
(Kontrollschicht), die mit der Dichtwand schubfest verbunden ist. Diese Filter-
schicht besteht aus frostbestAndigen Mauersteinen DIN 105 VHLZ 2 DF.
(Hochlochziegel), 11,5 cm stark mit einer 3,5 cm starken M6rtelfuge (MG HI) zur
Trennschicht hin. Uber die Hochlochziegel ist die Dichtwand sp ter unter Einstau
aufFehlstellen kontrollierbar.
In der Kontrollschicht verlaufen in vertikalen Abstanden von ca. 4,0 m schwach
geneigte Sammelrinnen, die jeweils unterhalb von den Arbeitsfugen der Dicht-
wand liegen. Die Sammelrinnen munden in senkrechte Kontrollrohre (PVC-Dran-
rohr DN 100). Diese Kontrollrohre haben untereinander einen Abstand von ca.
2,5 m. Sie werden bis zur Mauerkrone gefahrt und erhalten dort einen tagwasser-
dichten VerschluB. Die Kontrollrohre sind geradlinig. Das erleichtert deren
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Kontrolle und mtigliche Unterhaltung. Am MauerfuB munden die Kontrollrohre
uber vertikale AnsciluBstQcke bzw. Nischen in den Kontrollgang.
Hanganschlusse
Der Kontrollgang endet mit den hangseitigen Zugangen. Oberhalb dieser Zugange
werden Hanganschlusse nach dem Prinzip der Dichtwand hergestellt. Hinter
einem wasserundurchlitssigen Beton liegt hier unmittelbar an der alten Mauer eine
Kontrollschicht. Diese Kontrollschicht entwassert an der Sohle Ober einen U-f6r-
migen Rinnenstein in den Kontrollgang.
Halteanker
Zwischen Dichtwand und alter Mauer sitzen etwa alle 14 m2 Halteanker mit einem
Durchmesser von 40 mm. Die Anker werden als Schalungsanker dimensioniert
und sind 1,4 m tiefim alten Mauerwerk verankert. Spiiter sollen sie die Dichtwand
oberhalb des j eweiligen Stauspiegels gegen Abw6lben (durch TemperatureinfluB)
sichem. AuBerdem verhindern sie ein Ausknicken der Dichtwand durch das
Eigengewicht.
Die Anker behindern nicht die Bewegungen der Dichtwand parallel zur Trenn-
schicht.
Im oberen Drittel der Dichtwand verhindern Festpunkte ein Auswandem in hori-
zontaler Richtung, lassen aber Bewegungen in vertikaler Richtung zu.
Mauerkrone
Die Mauerkrone muB abgedichtet werden. Wegen des Dichtwandvorbaus wird sie
ca. 80 cm breiter als heute. Die Krone wird auf der gesamten Breite mit Stahlbeton
abgedeckt, in einer Konstruktionshahe von im Mittel rund 35 cm. Um Abbruchko-
sten zu minimieren und den Freibord zu erhbhen, wird die Mauerkrone neben der
Hochwasserentlastung um rund 30 cm (auf wasserseitig 526,31 m O NN) erh6ht.
Diese H6he entspricht der alten Kronenh6he im Bereich der Hochwasserent-
lastung, so daB die Anrampungen seitlich der Hochwasserentlastung entfallen.
Die Stablbeton-Abdeckung ist in einzelne Felder unterteilt. Diese sind untereinan-
der mit Dehnungsfugenbiindern aus dem gleichen Material wie in der Dichtwand
verbunden.
IJnter@rundabdichtung
Wasserwege im grundungsnahen Bereich werden durch die bereits beschriebene
Einbindung des Kontrollganges (bzw. Sohlbalkens) in den Fels unterbunden.
Der "tiefere" Untergrund wird in der Regel durch einen Dichtungsschleier abge-
dichtet. Uber die Erfordernis dieses Dichtungsschleiers kann sinnvoll erst nach
dem gesamten AufschluB der Baugrube far den Kontrollgang entschieden werden.
Wir erwarten, daB aufgrund der guten geologischen Verhaltnisse und der Kon-
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struktion des Kontrollganges (Erh6hung des AnpreBdruckes mit steigendem Stau-
spiegel) kein Dichtungsschleier erforderlich wird.
Untergrunddranage
Unabhlingig von der Erfordernis eines Dichtungsschleiers muB der Untergrund
hinter der Dichtebene draniert werden, um die statischen Randbedingungen
(1 = 0,6) sicher zu erfiillen. Hierzu werden vorbehaltlich der geologischen Aus-
wertung des Baugrubenaufschlusses vom Kontrollgang aus im Abstand von 2 bis '
3 m Dranagebohrungen unter einem Winkel von 10 bis 20° rund 2 bis 3 m tief in
den Felsuntergrund abgeteuft. Eine Gefahr des Ausspulens von Kluften besteht bei
den angetroffenen geologischen Verhaltnissen nicht.
Bei Auslaugungen bzw. Versinterungen k6nnen Dichtungsschleier und Driinage
auch nach latren des Betriebes mit vertretbarem Aufwand ohne Unterbrechung
des Talsperrenbetriebes uber den ausreichend dimensionierten Kontrollgang her-
gestellt bzw. wiederhergestellt oder verstiirkt werden.
5 Bauausfilhrung
5.1 Vorbereitende Arbeiten
Die Staumauer wird bei teerer Sperre saniert. Da ursprunglich die Orte Lengefeld
und Pockau uber eine Pumpstation unterhalb der Staumauer direkt aus der Tal-
sperre mit Trinkwasser versorgt wurden, muBte flir diese eine Ersatzwasserversor-
gung aus der ca. 3 km unterhalb gelegenen Talsperre Neunzehnhain I aufgebaut
werden. Dabei hatte die Beibehaltung der bisherigen Rohwasserqualitilt der Tal-
sperre Neunzehnhain II h8chste Prioritat.
Die Ersatzwasserversorgung besteht aus folgenden Komponenten:
- Einer Trubstoffiltrationsanlage mit einer Filterleistung von Q = 3.000 m /d.
Die Filtrationsanlage besteht aus drei Filterbehaltern mit einem Durchmesser
von je 3,0 m und einer Mantelhtihe von 3,25 m. Es sind geschlossene, ruck-
spulbare Schnellfilter als Einschichtfilter. Die Filterbehalter sind mit Kalkstein
(Calziumcarbonat) geftillt, um gleichzeitig eine Erh6hung des pH-Wertes zu
erreichen.
- Einer Pumpstation mit einer Leistung von 22 kW.
Die Pumpstation besteht aus zwei mehrstufigen Hochdruckkreiselpumpen in
stehender Bauform. Jede Pumpe allein fdrdert die maximale Wassermenge von
50 m'/hbei einer manometrischen F6rderh6he von 94 m.
- Einer Wassertransportleitung DN 300 PVC fur einen maximalen Durchsatz
von 180 1/s, dimensioniert Air die sp :tere Nachnutzung.
- Einem Zwischenbehalter unterhalb der Taisperre Neunzehnhain II mit einem
Volumen von 15 mi zur Steuerung der Pumpenanlage.
302
Die Ersatzwasserversorgung arbeitet nunmehr seit uber einem Jahr st6rungsfrei
und liefert qualitativ hochwertiges Wasser ins Versorgungsgebiet.
Nach Ende der Bauzeit werden Pumpstation und Filtrationsanlage zuruckgebaut.
Uber die Transportleitung wird spiiter im Gegenbetrieb das Rohwasser von Neun-
zehnhain II an der Talsperre Neunzehnhain I vorbei, direkt zur Aufbereitungsan-
lage Einsiedel geliefert.
Desweiteren wurden zusatzliche MaBnahmen zur Ausleitung des Lautenbaches
um die Talsperre Neunzehnhain I vorgesehen, damit diese vor Verschmutzung
durch die Sanierungsarbeiten an der oberhalb liegenden Talsperre Neunzehnhain
II und durch Starkniederschlige im Einzugsgebiet geschutzt werden kann.
Nach stufenweiser Entleerung der Talsperre auf der Basis eines Abstaupro-
gramms, das auch 6kologische Gesichtspunkte berucksichtigt hat, wurde am
19. Juni 1996 das Baufeld an die HochtiefAG NL Weimar ubergeben, die mit den
Hauptbauarbeiten beauftragt ist.
Die Hochtief AG erhielt den Zuschlag aufgrund einer EG-weiten Offentlichen
Ausschreibung (offenes Verfabren) bei der 38 Firmen die Ausschreibungsunterla-
gen angefordert und 15 Bieter Angebote abgegeben haben. Nennenswerte Sonder-
vorschlage wurden nicht eingereicht.
5.2 Ausfuhrung
Die Arbeiten begannen im Juni 1996 mit der planmaBigen Herstellung der Ein-
richtungen fur den Hochwasserschutz (HQ,o) bzw. die Umleitung des Vorfluters
wiihrend der Bauzeit. Der Vorfluter wird wechselweise durch einen der beiden
GrundablaBstollen geleitet. Hierzu muBte die Rohrinstallation entfernt und die
Stollen selbst bis zur Wasserseite der Staumauer ge6ffnet werden. Im Talgrund
wurde ein ca. 5 m hoher Fangedamm (HW-Schutzdamm) parallel zur Mauer er-
stellt, der auch als BaustraBe benutzt wird. Von diesem Fangdamm fuhrt je eine
Rohrleitung von 1,6 In Durchmesser zu den GA-Stollen. Die Leitungen sind auf
der Oberwasserseite verschlieBbar und vor der Mauer demontierbar, so daB ein
wechselseitiger Betrieb m6glich ist. Im jeweiligen Baubereich ist eine der Leitun-
gen demontiert, um hier die Bauarbeiten nicht zu behindern.
Parallel zu den Arbeiten an der Wasserhaltung wurde der Betonschutzmantel mit
einem Spezialbagger mit 20 m-Ausleger abgebrochen und an den Hangen mit dem
Voraushub far den Kontrollgang begonnen.
Der Feinaushub (Freilegen der Grundungssohle im festen Fels) begann im Sep-
tember 1996. Der erste Beton zur Baugrubenversiegelung konnt'e bereits am
11. Oktober 1996 in Block 3 eingebaut werden. Nachdem nunmehr ca. 95% der
Grundungsspur freigelegt und 20 Blacke des unteren Sohlbalkens betoniert sind,
kann aus der geologischen Kartierung die gute Qualitiit des Grundungsfelsens be-
statigt werden. Unstetigkeiten oder "unliebsame Oberraschungen" traten nicht auf.
303
Die weiteren - wesentlichen - Hauptbauarbeiten sind wie folgt vorgesehen:
- Ausgleichs- und Verstiirkungsschicht:
- Arbeits- und Kontrollschicht:
- Kontrollierbare Dichtwand:
- Mauerkrone:
Mitte bis Ende 1997
Mitte 1997 bis Mitte 1998
Anfang 1998 bis Ende 1998
Mitte 1998 bis Ende 1998
1998 werden die Arbeiten mr den Stablwasserbau, die Ausrustung sowie die
MeB-, Steuer- und Regeleinrichtungen ausgeschrieben. Deren Ausfithrung ist fur
Anfang bis Mitte 1999 geplant, so daB die komplette Sanierung der Staumauer zu
Beginn des Winterhalbjahres 1999 abgeschlossen sein wird. Nach dem bisherigen
Baufortschritt sind weder Behinderungen bzw. zeitliche Verz6gerungen noch
Baukostenuberschreitungen zu erwarten.
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Bild 4
6 Zusammenfassung
Die Taisperre Neunzehnhain I[ ist eine Trinkwassertalsperre. Sie stellt die Roh-
wasserqualitat im Talsperrensystem Mittleres Erzgebirge sicher.
Die Talsperre ist in den Jahren 1911/14 mit einem Absperrbauwerk aus einer bo-
genf8rmigen Gewichtsstaumauer (INTZE-Typ)·erbaut worden. Die Mauer ist seit-
her in Betrieb und wurde nicht saniert. Der bauliche Zustand ist schlecht, die
Standsicherheit ist nicht mehr gegeben. Eine Staubeschrankung war angeordnet.
Die Mauer ist gemaB § 85 Abs. 2 und 3 SiichsWG dem Stand der Technik anzu-
passen. Der Bau einer kontrollierbaren wasserseitigen Dichtwand aus Beton mit
Kontrollgang am MauerfuB ist ftir eine Sanierung die technisch und wiitschaftlich
annehmbarste L6sung. Sanierungsziel ist, die Standzeit der Mauer um 80 bis 100
Jahre zu verllingern.
Mit den Hauptbauarbeiten wurde im Sommer 1996 begonnen. Die Arbeiten laufen
termin- und kostengerecht, so daB zum Winterhalbjahr 1999 mit dem planmaBigen
Wiedereinstau der Talsperre gerechnet werden kann.
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414,
Ing. L. Podkonickf, (CZ)
Povodie Hrona i.p., Bansld Bystrica
Die Sanierung der Wasserkraftwerke Moty£ky und Jelenec am FluB
Starohorskf potok
Nach der Entstehung der Tschechoslowakischen Republik im Jahre 1918 wurde
bereits im Jahre 1919 das Elektrisierungsgesetz herausgegeben, in (lessen Sinne
auch uber die energetische Ausnutzung des Flusses Starohorskf Potok durch den
Aufbau einer Wasserwerkskaskade entschieden wurde. Diese ist in der Mittel-
slowakei nahe der Stadt Banska Bystrica gelegen.
Legende I N„P,- Bellitteron,Damml t tyE#
N:. P:- B Ull/une Damm DdUJdm#
H - Wehriof dem Bach Stamho44 pltok




VE„ YE* - Winidairtw,rke JIIMIc, Star*Hol
N, P - Behalter und Damm Motyeky, Doing Jelenec
H - Welir auf dem Flull Starohosky Potok









Bild 1: Lageplan der Kaskade Motyoky - Stard Hory
In den Jahren 1921 und 1922 wurden Erkundungs- und Projektierungsarbeiten
durchgefahrt. Der Aufbau erfolgte in kurzer Zeit in den Jahren 1923 bis 1926.
Ursprunglich wurden 3 Stufen projektiert, wovon nur zwei realisiert wurden und
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Die 1. Stufe:- der Damm und der Wasserbehalter Motycky,
- das Eintaufbauwerk,
- der Druckstollen mit einer Lange von 1233,5 m,
- die Ausgleichskammer,
- die Eisendruckleitung 0 900 mm mit einer Lange von 185 m,
- das Wasserkraftwerk Doinf Jelenec.
Die 2. Stufe:- der Damm und der Wasserbehalter Dolng Jelenec,
- das Wehr im FluB Starohorskf potok,
- das Einlaufbauwerk,
- der Druckstollen mir einer Liinge von 3195,5 m,
- die Ausgleichskammer,
- die Eisendruckleitung 0 1000 mm in der Lange von 117,8 m,
- das Wasserkraftwerk Stard Hory,
- der AbfluBkanal.
Die aufgebaute Kaskade, die aus unserer Sicht schon ein technisches Funktions-
denkmal ist, stellt ein Musterstack komplexer Bauingenieurstitigkeit und Ziel-
strebigkeit bei der FluBgebietsausnutzung, der einfiihlsamen Einbindung in die
Umgebung, der Anwendung von baulicher und maschinell-technologischer
Forschung beim Bau und nicht zuletzt auch der Baui;konomie dan
Das Bauwerk wurde unter auBerordentlich schwierigen morphologischen, geogra-
phischen, klimatischen und vor allem geologischen Bedingungen realisiert. Die
geologischen Bedingungen werden als Karstgebiet in Dolomitenkalkstein charak-
terisiert. Es ist klar, da.13 diese Gegebenheit sehr groBe Probleme bei der Wahl der
Dammtypen, deren Grundung, der Sicherung der Sohlenundurchlassigkeit der ent-
standenen Speicher und Druckstollen, die bergmannisch vorgetrieben wurden,
verursachte.
Der Aufbau erfolgte in der Zeit der wirtschaftlichen Krise und alle Entwitrfe und
L8sungen wurden sehr streng aus 6konomischer Sicht beurteilt. Es wurden fast
ausschlieBlich Ortliche Materialien benutzt - zerschlagener Kalkschotter aus den
Stollen und in kleinerem MaBe - Rir anspruchsvollere Konstruktionen hinsichtlich
der Wasserdichtheit - Quarzitschotter aus dem nahegelegenen Steinbruch.
Withrend der Bauzeit und der Probefallung kam es oft zu Veranderungen und
Improvisationen der Konstruktionslasung und, infolge unvorhersehbarer 6ko-
nomischer und naturlicher Bedingungen, der technologischen Verfahren.
Vor der Entscheidung far den Bau einer Stahibetonmauer des Ambursen-Typs
wurden andere Varianten wie Schuttdamme, Bruchsteinmauem und verschieden-
artige Stahlbetonkonstruktionen untersucht. Von der ursprunglich klassisch beto-
nierten Platte mit glattem Zementputz wurde zu grobem Spritzputz auf den Be-
wehmngsmatten Libergegangen. Die Oberflache wurde wasserseitig von einem
Asphaltanstrich geschutzt. Die gesamte Dicke der oberflachlichen Schicht betrug
2 - 2,5 cm. Durch die Entwicklung gingen 'auch L6sungen der Dilatationsfugen,
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die sich bei der Probefallung ali problematisch erwiesen. Sie wurden in Abstan-
den von 10 m angeordnet und mit dem Kitt VISTA abgedichtet. Nachtragich
wurden sie mit Teerstrang gedicket, mit Asphalt ausgefullt, Init Jute abgedeckt
und an der Oberfache durch Kupferblech geschutzt. Am SchluB wurden sie noch
injiziert.
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Bild 2: Langsschnitt der Kaskade Motytky - Start Hory
Seit dem Begion der Speicherftillung gab es Probleme mit der Dichtheit der Sohle.
Die Verfillung der Ldcher im Tuff mit Lehm war erfolglos, so daB entschieden
wurde, die gesamte Behaltersohle a6zudichten. Anstelle der geplanten 40 cm
dicken Lehmdichtung wurde eine mit Zementm6rtel ubergossene Kiesschicht
(200 kg Zement pro m ) und als AbschluB eine 2,5 cm dicke Schicht bewehrter
Spritzbeton eingebaut. Problematisch waren auch hier die Dilatationsfugen.
Alle Entwarfe und Veranderungen wurden in enger Zusammenarbeit mit dem For-
schungs- und Prufinstitut far Stoffe und Baukonstruktionen bei der CVUT
(Tschechische technische Hochschule) in Prag unter der Leitung von Prof.
Klokner durchgefuhrt.
Die Kaskade und die mit ihr zusammenhangenden Bauwerke haben folgende
Parameter:
* Das Absperrbauwerk des Sammelbeckens Motytky ist eine gegliederte Plat-
tenmauer des Ambursen-Typs mit gekrummter Achse. Seine Hohe uber der
Grundungsfuge betragt 7,8 m; die Stauh6he 5,5 m. Die Liinge der Krone be-




Die Stauplatte ist 15 - 20 cm dick. Das Hochwasser wird durch zwei Heber mit
einer Kapazitat von 2 x 14 m /s abgeleitet. Zwei Gruidabidsse 0 700 mm ver-
fugen uber eine Kapazitat von 6 m /s. Das Einlaufbauwerk in die Druckleitung











1 - Stauplatte 6
2 -lunseitige Mauerwerk
3 - isolierungszuscilatzinig  -
4 -Dicaungsteppkh *m
5 - Grimdplatte 450
6 - Dichtungsanschlag 7.50
Bild 3: Dammquerschnitt von Motyaky
=* Der Speicher Motytky hat ein Einzugsgebiet von 16,7 kn,2. Der mittlere Jah-
reszufluB betragt 0,43 m3/s, der Speicherinhalt 55 000 m:
4 Der Druckstollen hat einen hufeisenf6rmigen Querschnitt mit den Abmessun-
gen 1,7/1,5 m. Nahe der Oberflache ist er mit Stahlbeton ausgekleidet, sonst
befindet er sich im Ausbruch.
=* Das Wasserkraftwerk Dolnj Jelenec hat drei Francisturbinen, zwei mit hori-
zontater Achse und Leistungen von 450 und 680 kW und eine Turbine mit ver-
tikater Achse und einer installierten Leistung von 820 kW, die ursprunglich
far ein reversibles Betriebsregime bestimmt war. Nach einer Panne im Jahre
1949 arbeitet das Aggregat ohne Umpumpen.
=* Die Sperre des Sammelbeckens Doln* Jelenec wurde am FluB Jelenecky Potok
aufgebaut. Sie besteht aus einer gegliederten Plattenmauer des Ambursen-
Typs mit gerader Achse. Ihre H6he uber der Grundungsfuge betriigt 11,65 m;
die Stauh6he betragt 5,8 m. Die Lange der Krone betrigt 73,85 m. Unter-
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wie in MotyEky ausgefillirt. Der Uberfall mit einer Kapazitlit von 5,6 mVs wird
durch eine automatische Klappe mit Gegengewicht reguliert. Die Klappenhi he
betragt 85 cm. Zur Hochwasserabfuhr existieren weiterhin zwei Heber des
Gregotti-Typs mit einer Kapazimt von 2 x 4,5 m /s. Zwei Grundablasse
verfGgen uber eine Kapazitat von 6 m /s. Der Speicher Dolnf Jelenec erfUllt
auch die Funktion eines Ausgleichsbehalters. Er speichert das Wasser aus dem
FluB Jeleneckf Potok, einem AbfluB aus dem Zwischeneinzugsgebiet des
Flusses Starohorskf Potok (wo auch das Wehr steht). Das Einzugsgebiet hat
eine von 32 km2 Flache; der mittlere JahreszufluB betragt 0,83 m /s. Das
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Bild 4: Dammquerschnitt von Dolng Jelenec
=> Die Druckleitung besteht aus einem vor Ort betonierten und zugeschutteten
Stahlbetonrohr 0 1,3 m mit einer Liinge von 2 439 m. In kurzen Abschnitten
mit passenden geologischen Bedingungen ist sie auch als ausgebrochener
Stollen ausgefi hrt.
* Das Wasserkraftwerk Star6 Hory hat zwei Francisturbinen mit horizontaler
Achse und einer installierten Leistung von 420 - 680 kW. Es nutzt ein Gefalle







Die beiden Wasserkraftwerke arbeiten als Spitzenlastkraftanlagen, wobei sie im
Hinblick auf das kleine Retentionsvolumen der Speicher in betrachtlichem MaGe
von den momentanen hydrologischen Verhaltnissen abhiingig sind. Die
durchschnittliche Jahresproduktion bewegt sich zwischen 3 600 - 10 800 MWh.
Diese sank markant nach der Entscheidung uber die Ausnutzung der Quellen-
kapazitaten mit Ergiebigkeiten von 0,5 m% fur Wasserwerkszwecke. Gleichzeitig
wurde auch die Rentabilitat der weitereren Energieerzeugung an der Kaskade
bezweifelt und uber ihre allmahliche Liquidation entschieden. AuBer gr6Beren
Instandsetzungen in Jahren 1947 - 48 wurden nur die n8tigsten und finanziell
nicht anspruchsvollen Instandhaltungen durchgefahrt. Im Jahre 1981 kam es zu
einer Umbewertung der Kaskade einerseits hinsichtlich der Nutzung auch kleiner
Energiequellen, anderseits aus der Betrachhng des Wasserwerks als technisches
Denkmal. Nach einigen Diskussionen kam es zur Projektausarbeitung der
erforderlichen Sanierungsarbeiten an den Stauanlagen Motydky und Dolnf
Jelenec. In den Jahren 1989 - 93 wurden grundlegende Sanierungsarbeiten an
beiden Stauanlagen durchgefilhrt, in deren Ergebnis der funktionsf hige, sichere
und asthetische Zustand der Stauantagen wiederhergestellt wurde.
Die Sanierungsarbeiten unlfaBten umfangreiche Reparaturen an den Bau- und
Maschinenteilen beider Stauanlagen. Die Ablagerungen aus den Speicherbecken
wurden beseitigt und alle Konsmiktionen grandlich durch Druckwasser gereinigt.
Das Steinpflaster auf den B6schungen wurde instandgesetzt und stellenweise aus-
getauscht. Der Regelungsmechanismen der Staukonstruktionen wurde uberholt.
Die Reparaturen der Stahlbetonkonstruktionen der gegliederten Stauantage waren
aus technologischer Sicht die anspruchvolisten. Die dunnen Platten, die Pfeiler
und die Betriebsanlagen waren durch physikalische und chemische Einflusse bis
an die Grenze ihrer statischen Sicherheit beschadigt worden. Die nur 2,0 - 2,5 cm
dicke Zementputzschicht konnte den aus'ungeeignetem Dolomit-Kalzitkies her-
gestellten, mittlerweile fast 70-jahrigen Beton nur unzureichend vor Witterungs-
einflussen schutzen. GroBe Wasserstandsschwankungen, oftmaliges Einfrieren,
Temperaturoszillation, Wasser- und Eisdruck verursachten umfangreiche Zer-
stdrungen der Betonkonstruktionen.
Der Beton wies in weitem Umfang Mil<rorisse und groBe Flachen mit entbl8Bter
Bewehrung auf. An mehreren Stellen traten Undichtheiten auf, es kam zu
Sickerungen durch die Konstruktion und die Dilatationsfugen.
Bei diesem Umfang der Beschadigungen muBte die statische Zuverlitssigkeit der
Staumauern und Bauwerke erneut beurteilt werden. Auf ca. 10 % der wasser-
seitigen und 5 % der luftseitigen Flachen lag die statische Bewehrung frei. Die
Dicke der Platten und der Tragrippen war sichtlich vern: indert, was Beforchtungen
um die statische Sicherheit der Wasserbauwerke hervorrief. Die Sanierung
erforderte die Beseitigung des beschadigten Betons im Bereich der Bewehrung,
was mittels Ruttelgerlit und Hochdruckwasserstrablen (init ca. 15 MPa (Gerat
WAPP 6000 PROTI) bzw. mit 7 MPa ( WOMA ATUMAT 1502)) erfolgte. Es
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wurde dabei die kombinierte Wirkung des Druckwassers und der Kavitation
ausgenutzt. Durch die flieBende Druckregelung wurde erreicht, daB nur
beschadigter Beton beseitigt wurde.
Die auf der Wasserseite teilweise mit Asphaltanstrich geschutzten Flachen der
Stablbetonplatte wurden durch Sandstrahlen mit Korngrl Ben von 1,5 mm und
einem Druck von 0,9 Mpa und zusatzlich mit Eisenbursten bis auf den gesunden
Stahl der ursprunglichen Bewellrung gereinigt.
AnschlieBend erfolgte ein spezieller antikorrosiver Anstrich mit OMBRAM
FERROGRUND. Die losen Teile der urspriniglichen Bewehrung wurden beseitigt
und durch neue ersetzt. Staub und Schmutz wurden abgesaugt. Es wurde eine
saubere, feste und rauhe Unterlage so vorbereitet, daB die Stahlbetonkon-
struktionen nach der Sanierung die geforderte statische, asthetische und Dich-
tungsfunktion aufweisen konnten. Es wurde Spritzbeton verwendet. Das Wesen
dieses Verfahrens besteht darin, daB die Betonmischung aus der Spritzduse unter
Druck auf die Konstruktion aufgetragen wird, wo sie anklebt. Vor dem Beton-
spritzen wurden auf die Konstruktion geschweiBte Bewehrungsmatten 150 x 150 x
6,3 mm aufgebracht und durch kleine Anker (3 Stack/m5 gehalten.
Fik das Spritzen wurde eine Betonmischung aus homogenisiertem Zement,
gebrochenem Kalzitstein und Modifikationszuschliigen zur Beeinflussung des
Abbindens und der Erhartung benutzt. Es handelte sich um die von der Firma
HIRO EKONOMIX Rohoinik hergestellte Mischung ECOCRET STANDART. Sie
hat folgende technische Parameter:
- Abbindebeginn 4 min.
- Druckfestigkeit nach 24 St. 16 MPa
nach 28 Tagen min. 33 MPa
- Biegezugfestigkeit nach 24 St. min. 4 MPa
nach 28 Tagen min. 6 MPa
- Geforderte Wasserdichtheit wurde nach 7 Tagen erreicht.
- Die KorngruBe des Materials war 8 mm.
Das Mischungswasser wurde zu der trockenen Mischung in der Spritzduse des
Gertits kurz vor dem Auftrag der Mischung auf die bestimmte Stelle zugegeben..
Auf 100 kg trockener Mischung wurden 13 - 14 1 Wasser verbraucht, womit eine
plastische Konsistenz erreicht wurde.
Das eigentliche Spritzen wurde in Schichten durchgefuhrt. Die Verbindung der
Unterlage mit der gespritzen Betonschicht wurde von der Adhasionsbrucke aus
dem Material ECOCRET mit h6herem Steingutgehalt sichergestellt. Die Mischung
hatte eine feuchte Konsistenz und wurde unter 116herem Druck aufgetragen. In die
noch nicht abgebundene (frische) Verbindungsschicht wurde die Kernschicht in
der erforderlichen Dicke zum Erreichen der ursprtinglichen Abmessungen und
statischen Kennziffem gespritzt. Die maximale Schichtdicke betrug 5 cm und
benutigte 90 - 100 kg trockener Mischung pro m2. Zuletzt wurde die AbschluB-
schicht aufgetragen. Der frische Beton muBte durch Befeuchtung nachbehandelt
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werden. Danach wurde der Hydroisolier- bzw. Imprtignieranstrich OBRAN B in
zwei Schichten auf die Betonkonstruktionen aufgebracht. Dieser stellt die Wasser-
dichtheit gegen das Druckwasser sicher. Zuletzt folgte ein Anstrich OBRAN AC
FARBEN, der die WiderstandsBhigkeit gegen chemische Einflussen aus Luft und
Wasser herstellt und gleichzeitig die Wahl eines Farbtons ermdglichte.
Wlihrend der ganzen Betriebszeit der Aolage waren die Dilatationsfugen
problematisch. Beim Aufbau und auch bei den vorangegangenen Instandsetzungen
war es nicht gelungen, eine langfristige und absolute Dichtheit zu erreichen. Bei
der Sanierung wurde folgende technologische Methode gewiihlt. Die alte Fullung
der Dilatationsfugen wurde durph Hochdruckwasserstrahlen im ganzen Umfang
beseitigt und eine 20 - 40 mm breite Fuge ausgeschnitten. Der Schmutz wurde
abgesaugt. Wasserseitig wurde die Dilatationsfuge mit dem expansiven Mortel
CELLKRET 350 verschlossen. Nach dem Anbohren der Injektionsaffnungen
wurden die Fugen mit einem niedrigviskosen modifizierten Dreikomponentengel
auf Akrylharzbasis - OMBRAM INJEKTIONSGEL - injiziert. Die
Koagulierungsgeschwindigkeit wurde durch die Kombination der einzelnen
Komponenten von 30 Sekunden bis 20 Minuten bei der Temperatur von 25 °C
geregelt. Jedoch wurde auch mit dieser Sanierung keine absolute Dichtheit der
Dilatationsfugen erreicht, so daB bis heute Nachinjektionen erfolgen.
Die eigentliche Sanierung der Staunlauern und Speicher Motyaky und Jelenec er-
fallte ihren Zweck - sie wurden emeut funktionsfihig und sicher.
Literatur:
[1] Kol.: Sprievodn6 sprhvy a prokoly z vfstavby nadrit Motyaky a Dolnf
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cementovd omitky stfikand cementov m dElem, 1925
[3] Povodie Hrona A.p. Banski Bystrica: Projektovd dolcumentdcia oprav
vodngch diel Motytky a Dolng Jelenec
[4] Abaffy, Lukic: Priehrady a nidrze na Slovensku, 1991
[5] Chovan, Hiepelovi: Sanicia vodndho diela Jelenec, 1994
[61 Povodie Hrona s.p.: Manipulacng poriadok vodndho diela MotyEky a Dolng
Jelenec, 1986
312
Dipl.- Ing. T. Kahita, (PL)
Landwirtschaftliche Universitiit Poznail,
Lehrstuhl Er Wasserbau
Veriinderungen der Nutzungsfunktionen der Wasserbauwerke Kalisz,
Beispiel zur Anpassung alter Wasserbauwerke an heutige Anforderungen
1 Einftihrung
Der Umgang des Menschen mit dem Wasser als lebensnotwendiges Gut hat sich
im Laufe des letzten Jallrhunderts erheblich geandert. Seit einigen Jahrhunderten
werden die Gewasser und ike Taler wirtschaftlich intensiv genutzt. Neben der
Bedeutung far Natur und Landschaft erfallen die Flusse eine Vielzahl von
technisch gepragten Funktionen: zur Energiegewinnung, Rir die Wasserversor-
gung, zum Fischfang, far die Schiffahrt, far Freizeit und Erholung. Die Ziele und
Funktionen der Wasserbauwerke haben sich im Laufe der Zeit auch gewandelt.
Als Beispiel der Anpassung alter Wasserbauwerke an heutige Anforderungen wird
die Geschichte der FluBregulierung, der Bau und die Nutzung von FluBarmen und
Wasserbauwerken an der Prosna in Kalisz dargestellt. Auf dieser Grundlage
werden bisherige Entwicklungskonzepte far Hochwasserschutz und Wasserkraft-
anlage angesprochen.
2 Prosna
Die Prosna ist der graBte linke ZufluB der mittleren Warta (Warthe). Sie hat eine
Liinge von 225,0 km und ein 4 924,7 km2 groBes Einzugsgebiet (Generalne stu-
dium... 1978). Dieses umfaBt den zentralen Teil Polens (hauptsiichlich in
Wielkopolska - GroBpolen), welcher sich durch eine gut ausgebaute technische
Infrastruktur, dichte Besiedlung und hohes Wirtschaftswachstum auszeichnet. Die
FluBregulierung begann Ende des 18. Jahrhunderts und wurde Mitte des
19. Jahrhunderts beendet. Der mittlere DurchfluB erreicht im unteren Lauf
17,1 m /s und 12,77 m3/s in Kalisz. Das Liingsgefalle vermindert sich im mittleren
Lauf stark und betragt auf dem Abschnitt Wielowiei Klasztorna - Piwonice
0,37 0/00 und in Kalisz von 0,625 '/00 bis 0,253 '/00 (Generalne studium... 1978).
Fast auf der ganzen Strecke flieBt sie durch flache Landschaften und mundet in der
Niihe von Pyzdry in die Warta. In Abschnitten des Prosnatals uberwiegen Wiesen,
Weiden und Ackerb6den. Im AbluBverhalten hat die Prosna den Charakter eines
Tieflandflusses.
3 · Uralte Nutzungen der Prosna in Kalisz
Kalisz, das beinahe in der Mitte Polens am FluB Prosna liegt, ist eine der altesten
Stadte in Polen. Bereits Mitte des 2. Jahrhunderts u. Z. erwlihnte der
alexandrinische Gelehrte Ptolemaus die Ortschaft Calisia als eine der wichtigsten
Barbarensiedlungen auBerhalb des R mischen Reiches (Rusiliski 1977). Hier gab
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es eine wichtige Furt durch die Prosna und sie war ein Warenaustauschpunkt far
Kaufleute, die sich an die Ostseekuste begaben, um Bernstein zu erhalten. Der
Verkehrsweg entlang der Prosnaauen war davon bis ins Mittelalter hinein gepragt
und dominiert, daneben hatte Prosna Bedeutung als wichtiger Festungsstandort.
Eine Stadt im eigentlichen Sinne des Wortes entstand jedoch erst in der zweiten
Halfte des 13. Jahrhunderts, nach der groBen Uberschwemmung der frahmittel-
alterlichen Siedlung. Die Stadt wurde an einer v6llig neuen Stelle auf einer hohen
Insel in der Prosna gegrandet. Ihre Gliederung ist bis heute fast ohne Anderungen
erhalten geblieben (Rusifiski 1977).
4 Die Prosna in Kalisz
4.1 Riickblick
Im Gebiet zwischen der Prosna und ihrem Nebenarm in Kalisz wird seit Jahr-
huiderten die Wasserkraft in Werkskanalen zur Erzeugung mechanischer Energie
genutzt (Posadzy 1959, Rusihski 1977). In den Chroniken der Stadt werden 6
mittelalterliche Wassermuhlen und andere Wasserkraftanlagen in Kalisz erwahnt
(Posadzy 1959). Als naturliche Folge dieser fluBbaulichen MaBnamen wurden die
Prosna und ihre Kantile sehr stark verschlammt (Surowiecki 1811, Wolski 1849)
und in einen „verwilderten Zustand" gemint gild 11 Auch durch die Chroniken
des Landes ziehen sich Klagen uber die Schaden, die der FluB bei Hochwasser
verursachte. Hochwasserschiiden in Kalisz am Ende 18. Jahrhunderts veranlaBten
die Regierung in Berlin (nach der zweiten Teilung Polens, 1793 war Kalisz
preu13isch), nach M6glichkeiten zu suchen, die Verhaltnisse an der Prosna zu
verbessern. Die erste technische Planung aus dem Jahr 1794 umfaBte eine
grundlegende Verbesserung des Hochwasserschutzes und der Schiffahrts-
verhaltnisse bis Kalisz (Surowiecki 1811). Leider wurden diese Plane nie ver-
wirklicht.
Erst nach den napoleonischen Kriegen (seit 1815 geh6rte Kalisz zu RuBland)
konnte Kalisz wieder einige MaBnahmen far die FluBregulierung vorsehen. Trotz
der Unterdruckung durch die zaristische Fremdherrschaft war es eine Zeit, in der
sich das wirtschaftliche und geistige Leben rege entwickelte. Im 19. Jahrhundert
wurden einige Wassermuhlen beseitigt und der Lauf der Prosna stark gekbet. Die
FluBregulierung erfolgte in drei Zeitabschnitten (1841 bis 1842, 1873 und 1941).
In den letzten zwei Perioden wurde der alte Stadtgraben ausgebaut. Die
Regulierung der Prosna fand im wesentlichen seit 1842 nach den Planen von
Teodor Urba,Aski statt Musidski 1977). Ziel war es, die Hochwassergefahren zu
vermindern, neues Land zu gewinnen und die Energiegewinnung for Repphans
Textilfabriken zu sichern. Zunehmend war man mit den alten Zustinden unzu-
frieden geworden und hatte neben den hiiufigen Uberschwemmungen (1845,1850,
1854) den „verwilderten Zustand" des Flusses vor Augen.
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Bild 1: Zeitliche Veranderungen des ProsnafluBbettes in der Nahe von Kalisz
und sein heutiger Zustand
Als Mittel zur Verbesserung dieses Zustandes wahlte man die Begradigung des
FluBlaufes mit Hilfe von Schutzdammen (u.a. Rypinkowski -, Matejki - und
Piastowski - Walle), die Sicherung von Uferb6schungen mit Steinen und die
Anlage neuer Kandle an Stelle der alten: Rypinkowski und Bernardyliski
(Rusidski 1977). Seit mehr als 150 Jahren wurde der Lauf der Prosna und ihres
Nebenarms in mehreren Abschnitten verlegt und begradigt, bis die Prosna und ihre
Kanttle hier einen nahezu kanalartigen Charakler bekommen hatten.
4.2 Heutiger Stand
Das FluBsystem der Prosna in Kalisz (Bild 2) besteht heute aus dem Bemardyliski-
und Rypinkowski - Kanal sowie aus der eigenlichen Prosna auf der Strecke von
Kalisz (FluB-km 66+142) bis Koicielna Wid' (FluB-km 58+420) (Generalne
studium... 1978).
Die 4 Wehre in diesem FluBabschnitt sind das Franciszkabski-Wehr (km 65+032)
und Koacielna Wied-Wehr (km 59+030) auf der eigentlichen Prosna sowie das
Rypinkowski-Wehr ganal-km 1+105) auf dem Rypinkowski Kanal und das
Bernardybski-Wehr (Kanal-km 7+715, Bernardyiski Kanal). Sie wurden in



















Bild 2: Stand des aktuellen Prosnaausbaus in Kalisz
Auch die alten hillzernen Stauanlagen (FluB-km 64+425) far die Wasser-
versorgung der Textilfabrik Runotex seien an dieser Stelle nicht vergessen. Inner-
halb der Stadtstrecke der Prosna in Kalisz mundet der FluB Swgdrnia (genauer in
den Bernardyxiski Kanal am Kanal-km 7+305) (Studium Zabezpieczenia... 1987).
5 Wehranlagen in Kalisz
Bild 3: Franciszkadski Stauanlage
(vom Unterwasser aus gesehen)
Die iilteste Wehranlage in Katisz ist das
Franciszkanski Wehr. Im heutigen Zustand
wurde es im Jahre 1875 erbaut. Bereits
vorher gab es an dieser Stelle erst eine Muhle
und seit 1817 die Textilfabrik von Repphan
(Dokumentacj a historyczno... 1978). Diese
Stauanlage und die damit verbundenen alten
Durchlitsse am Rypinkowski- und Bernar-
dyriski-Kanal wurde zur Erzeugung mecha-
nischer Energie fiir die Textilfabrik von
: /. Repphan genutzt. Das ehemalige Wehr der
<42*% Stau- und Wasserkraftanlage von Repphan
--'-
bestand aus einem 5 - feldrigen
Schutzenwehr mit halzemen Schutztafeln
und Handantrieb (Bild 3). Das Stauziel liegt
auf einer H6he von 102,50 m a NN
(Instrukcja Eksploatacji... 1994). Das ·Bau-
werk war insgesamt in einem schlechten















wirtschaftsamt Kalisz wurde in den Jahren 1920 - 1921 ein Konzept als Grundlage
fiir die ErschlieBung alter Wasserkraftanlagen in Kalisz erarbeitet. 1922 wurde das
moderne, nach Planen von Ing. Poradowski umgebaute Wasserkraftwerk in
Betrieb genommen. Das Kraftwerk wurde als Ausleitungskraftwerk mit 40 kW
Leistung betrieben. Leider wurde es wegen Verschuldung und fehlender Ent-
wicklungsmdglichkeiten im Jahre 1930 geschlossen (Dokumentacja historyczno...
1978). Heute ist es ein Baudenkmal mit stithlernen Schutztafeln, Handantrieb und
Ziegelpfeilern (Bild 4).
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Bild 4: Franciszkmiski Stauantage Ansicht von Unterwasser
=1
Im heutigen Zustand wurde die Stauanlage Rypinkowski im Jahre 1945 erbaut.
Fruher stand an dieser Stelle ein Wehr mit 6 Schutzen. Das heutige Wehr besteht
aus einem 5-feldrigen Schutzenwellr mit stlihlemen Schutztafeln und Handantrieb
(Instrukcja Eksploatacji... 1994). Der Stauspiegel liegt auf einer H6he von 102,10
bis 102,50 m ONN, die Oberkante der Wehrschwelle bei ca. 99,75 m u NN.
Das Wehr Bernardyliski wurde im Lhre 1970 an der Stelle der alten Anlage mit 16
Schutztafeln am Bernardy,iski-Kanal erbaut. Die Stauanlage besteht aus einem 2-
feldrigen Klappenwehr mit elektrischem Antrieb und Handantrieb (Bild 5). Das
Stauziel liegt auf der Kote 102,10 bis 102,50 m ONN (Instrukcja Eksploatacji...
1994), die Oberkante der Wehrschwelle bei ca. 100,44 m u NN.
Das Wehr in Ko&cielna Wied wurde in den Jahren 1957 - 1959 gebaut. Die Stau-
anlage besteht aus einem 9 - feldrigen Schittzenwehr (1 x 6,0 m und 8 x 2,5 m) mit
stahlemen Schutztafeln und Handantrieb. Der Stauspiegel liegt bei 99,70 m aNN
(Instrukcja Eksploatacji... 1994), die Wehrschwelle hat eine Hdhe von
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Bild 5: Bernardybski Wehranlage - Schnitt
FluBstrecke Bernardybski Rypinkowski FluB Prosna
Kanal Kanal
Lange 7,60 km 1,12 km 7,50 km
Wehranlage Bemardyliski Rypinkowski Franciszkabski Kodcielna
Wehr Wehr Wehr Wiei Wehr
Wehr Daten 2 Klappen 5 Schutzen 4 Schutzen 9 Schutzen
b= 32,00 m b= 12,87 m b= 15,26 m b= 26,00 m
Stauspiegel 102,50 mNN 102,50 mNN 102,50 mNN 98,80 mNN
Bauzeit 1975 1945 1875 1959
Tabelle 1: Daten far die Wasserbauwerke in Kalisz
6 Ausbauziele
Die grundstitzlichen Ziele und Funktionen der Wasserbauwerke (Bernardyliski-,
Franciszkabski- und Rypinkowski-Wehr) in Kalisz haben sich im Laufe der Zeit
gewandelt. Bis Mitte des 19. Jahrhunderts bestand der Hauptzweck in der
Erzeugung mechanischer Energie. Im Laufe des letzten Jahrhunderts erfuhren
diese Anlagen erhebliche Verind'erungen. Aus der Mahle wurde ein Kraftwerk.
An Stelle der alten mehrfeldrigen Wehre mit halzemen Schittztafeln wurden die
heute ublichen Stauanlagen errichtet.
Die Wasserbauwerke in Kalisz dienen heute zur Wasserentnahme (Trink-, Kahl;
Brauchwasser) sowie als Vorfluter und regeln ganzjiihrig den DurchfluB. Neben
der Bedeutung far die Wasserversorgung zahlreicher Betriebe haben alle Wehr-
anlagen in Kalisz eine Vielzahl von Funktionen ftir Natur und Landschaft sowie
fiir Freizeit und Erholung (Bild 6). Im Rahmen der um 1842 begonnenen
FluBkorrektur wurden enge FluBwindungen abgeflacht oder mit Durchstichen
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vollstandig beseitigt. Diese MaBnahmen hatten das Ziel, neues Land zwischen der
Prosna und ihrem Nebenarm zu gewinnen. In dem dort errichteten Stadtteil wurde
Mitte des 19. Jahrhunderts ein neuer Stadtpark geplant.
J J--T''RA
.11''t,
Bild 6: Rypinkowski Wehr im Stadtpark
Heute gibt es in Kalisz eine der altesten Parkanlagen in Polen - der Stadtpark
wurde schon im Jahre 1798 gegrundet (Rusifiski 1977). Die Schanheit des
gepflegten Parks wird durch seine malerische Lage zwischen der Prosna und
ihrem Nebenarm noch gesteigert. Die einst geftihrliche und schwer zu
uberwindende Prosna ist heute ein ruhiger, regulierter FluB. Sie ist zweifelsohne
mit ihren vet·triiumten Winkeln eine der Zierden von Kalisz.
Das auBerhalb der Stadt liegende Stauwehr Koicielna Wie§ hat grundsatzlich an-
dere Ziele und Funktionen als die Wasserbauwerke in Kalisz. Es ermaglicht den
Hochwasserschutz, speichert Wasser fik die landwirtschaftliche Bewasserung und
regelt den DurchiluB im ganzen Jahr. Dieses Wasserbauwerk dient auch zur
Minderung der Sohlenerosion auf dieser FluBstrecke.
7 Schlullbemerkung
Dem Verfasser war es ein Bedurfnis, so objektiv wie maglich die Geschichte der
Entstehung der Wasserbauwerke Kalisz darzulegen. Es erschien ihm wichtig auf-
zuzeigen, daB die Entwicklung dieser Bautiitigkeit von Anfang an von technisch
gepragten Funktionen abhing. Die Hauptziele und Funktionen der Wasserbau-
werke in Kalisz haben sich im Laufe des Zeit gewandelt. Sie dienen heute neben
der Wasserversorgung im wesentlichen der Freizeit und Erholung der Anwohner -
im Rahmen des Stadtparkes - sowie der Natur und Landschaft. Das Beispiel Kalisz
beweist, daB mit einem staugeregelten FluB viele 8kologisch relevante Forde-
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Dipl.- Ing. C. Richter, (D)
Talsperrenmeisterei des Landes Sachsen-Anlialt, Blankenburg
Instandsetzong der VerschluBorgane im Umlaufstollen der Rappbodetalsperre
1 Vorbemerkungen
Der Harz ist das im Norden der Bundesrepublik gelegene Mittelgebirge an der
Grenze zwischen Niedersachsen und Sachsen - Anhalt, das uber herrliche Land-
schaften, eine Vielfalt an Bodenschatzen aber auch einen bemerkenswerten Was-
serreichtum verfilgt. Diesen gilt es zu nutzen.
ii r·--,- Deutschland
f\.... 1
- 1%' -2 -7-4 '2 :.r
...: . I . C ,-/-".. ., .1
* 49 r
. 3.....'.. . w.1 .
4· - 0 · -srE>;
 ..... .$59
d... ,...i.4.''. 










\.:.' 5..:-9,., J L





Bild 1: Geographische Lage des Talsperrensystems
in der Bundesrepublik
Zum Stauanlagenbau im Verlauf
gr6Berer Flusse waren erst in
diesem Jahrhundert die techni-
schen Voraussetzungen gegeben,
die notwendig sind, um Wasser-
speicher der ben6tigten GrdBen-
ordnung gefahrlos optimal an-
stauen und nutzen zu k6nnen. Tal-
sperrenbauten in Deutschland ent-
standen in der Zeit des wirtschaft-
lichen Aufschwunges nach dem 1.
Weltkrieg und fithrten zu Anlagen
mit immer graBeren AusmaBen.
Eine davon ist das Rappbodetal-
sperrensystem. Ein Talsperren-
system, das mehrere Stauanlagen
zusammenwirken litBt, kann die
Bewirtschaftung der Zuflusse am
besten erm6glichen.
Die Rappbodemlsperre ist der Hauptspeicher des aus 6 Talsperren bestehenden
Systems. Ihr Fassungsverm6gen betriigt bei Vollstau 109 Mio. m: Mit einer Bau-
werksh6he von 106 m aber Grundungssohle ist sie die h8chste Staumauer und die
gr6Bte Trinkwassertalsperre in Deutschland.
Nach langen planerischen Vorarbeiten for das Stauanlagensystem, die bis in die
90er Jahre des letzten Jabrhunderts zuruckzuverfolgen sind, begann 1938 der Bau
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unterirdischen Anlagen, die insbesondere Stollenbauarbeiten umfaBten. Das waren
einmal der Uberleitungsstollen von der Talsperre Kbnigshutte zur Rappbodetal-
sperre mit 1,8 km L6nge, und der 335 m lange Umlaufstollen durch die rechte Berg-
flanke an der Sperrstelle, der den FluB, die Bode, wahrend der Bauzeit an der Sperr-
stelle vorbeileiten sollte.
Es war von vornherein geplant, diesen Stollen for den spateren Betrieb der Tal-
sperre als GrundablaB zu nutzen und das Wasser zur Energiegewinnung vorzusehen.
Dabei war ein zwingender Grund Er die gewahlte Konzeption der Bau der Tal-
sperre Wendefurth wenige Kilometer unterhalb, die bei Vollstau bis zur Luftseite
der Rappbodetalsperre zurackstaut.
Der Bau des Umlaufstollens erfolgle im Zeitraum Oktober 1938 bis August 1940
durch die Firma Baresel, Stuttgart [i]
2 Beschreibung des Umlaufstollens
Die Funktion des Umlaufstollens ist nach Erf llung seiner Aufgabe als Umleiter
wahrend der Bauzeit nun die des Grundablasses der Talsperre. Er verfligt uber ein
Leistungsverm6gen von maximal 70 m'/s.
Weitere Entleerungseinrichtungen (2 Grundablasse DN 1200) sind nur  ir kleine
Abgaben bis insgesamt maximal 10 m'/s vorgesehen worden die int Gegensatz zum
Umlaufstollen in des Tosbecken des Hochwasseruberlaufes einlei en.
'i'E,mna   *··=,· 4/   '/
3 Hochwasseruber1auf
4 Tosbecken grdir# Stausee Wendefurth5 SchrEgaufzug
6 Windenhaus  .SX 3
7 Schieberhaus '  9
8 Umlaufstollen-GrundabhB
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Der Einlauf des Stollens liegt etwa 100 m
oberhalb der Staumauer an der tiefsten
Stelle des Stausees. Er endet im Stausee
der Talsperre Wendefurth, dem Unterbek-
ken des Pumpspeicherwerkes Wendeforth,
und schlieBt hier mit einem Bauwerk ab,
das die beiden Abgabeventile DN 1800
und eine kleine Wasserkraftanlage beher-
bergt. Nach letzterer wird dieses Gebau-
de als UmlaufstoHenkraftwerk bezeichnet,
obwoht die Energieerzeugung an der
Rappbodetalsperre als Nebennutzung nur
von untergeordneter Bedeutung ist.
Der StoHen besteht aus einem recht-
eckigen Profit von 2,5 m Breite und 3,5 m
H6he, mit ausgerundeter Kappe. Der
Querschnitt betragt 8 m2 und k6nnte damit
bei einer zulassigen FlieBgeschwindigkeit
von 10 m/s ca. 80 m3 pro Sekunde Wasser
aus dem Stausee ableiten. Der Stollen liegt
durchweg in festem und dichtem Schiefer-
gestein. Nach dem Ausbruch wurde er mit
einer leicht bewehrten 20 cm starken
I
Betonverkleidung versehen und bis 2,5 m
I in das Gebirge hinein mit Zementm6rtel
 i bei 6 bar verpreBt [2].
Der Umlaufstollen ist mit zahlreichen
Verschlussen versehen, die zum uberwie-
genden Teil bereits wahrend der Bauzeit
des Stollens durch die Firma J.M. Voith,
Heidenheim, vor der Einstellung des Baus
infolge des Ausbruchs des 2. Weltkrieges
gefertigt wurden. Die Zeichnungen sind
aus den Jahren 1939/40 datiert und lagen
glucklicherweise flir die geplanten
Instandsetzungsarbeiten vor.
Bild 4: Langsschnitt des Umlaufstollens
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3 Veranlassung der RekonstruktionsmaBnahmen am Umlaufstollen
Aufgrund fehlender technischer Voraussetzungen war es bis 1990 nicht maglich,
grundlegende Revisionen an dieser Anlage durchzuftthren. Die erforderlichen Aus-
rustungen far Tauchgiinge in Wassertiefen uber 60 m konnten nicht bereitgestellt
werden.
Bereits vor Fertigstellung der Talsperre im Jahr 1959 erfolgte ein vorzeitiger Ein-
stau, der 1957 eine Teitinbetriebnahme gewiihrleistet hatte, der sich aber nachteilig
aufdie Weiterf hrung der Arbeiten und die endgultigen InbetriebnahmemaBnahmen
auswirkte.
Vor Einstau der Talsperre Wendefi,rt im Jahre 1967 erfolgte bei geschlossenem
Schragschutz aufder Wasserseite eine letztmalige Begehung des Stollens, die, nach-
dem die Anlage von beiden Seiten unter Wasser gesetzt wurde, nicht mehr wieder-
holt werden konnte.
Die weiteren Revisionen beschr3nkten sich damit wiihrend einer fast 40 - j thrigen
Betriebsdauer auf monatliche Funktionsproben zum Nachweis der Betriebsfilhigkeit
der sonst selten bewegten Verschlusse. Mit diesen Funktionsproben zum Nachweis
der FunktionsBbigkeit konnte auBerdem, was sehr wichtig ist, die Beweglichkeit
dieser Armaturen erhalten werden.
1987 wurde der Feinrechen gezogen und eine·Befahrung des senkrechten Schachtes
mit Tauchern durchgefithrt, jedoch mit einem ca. 7 m hohen Wasserstand, der sich
aus dem Ruckstau der Talsperre Wendefurth ergibt. Die Untersuchungen konnten
sich dabei allerdings nur auf den unmittelbaren Schachtbereich und dessen Stahl-
wasserbauteile beziehen.
Obwohl die Rekonstruktion des Umlaufstollens bezilglich seiner Ausrustungen erst
far einen Zeitraum nach dem Jahr 2000 vorgesehen war, fahrten unerklarliche Dif-
ferenzen zwischen Schieberstellung und AbfluB anlaBlich der Hochwasserent-
lastungsmaBnahmen wthrend des Aprilhochwassers 1994 sowie immer gr68er wer-
dende Leckwassermengen des Hauptschittzes dazu, die Rekonstruktion dieser
wichtigen Betriebseinrichtung „GrundablaB" einer Talsperre sofort zu veranlassen.
Es war ja auch nicht auszuschlieBen, daB die stark korrodierten Feinrechenstabe
durch die Str6mung herausgerissen werden konnten, und dann womaglich zur
Blockierung der Ringkolbenventile gefalirt hatten.
4 Beschreibung der einzelnen Verschlullorgane und Betriebseinrichtungen
des Umlaufstollens
4.1 Absperrschatz am Stolleneinlauf (Schritgaufzugschittz)
Vor dem Einlauf des Umlaufstollens befindet sich ein stationarer, d. h. fest einbeto-
nierter, Rechen mit einem lichten Stababstand von 120 mm. Hinter dem Rechen
kann der Stolleneinlauf mit einem in der Endlage leicht geneigten Schutz abgesperrt
werden. Dieses Schutz wird uber einen Schragaufzug, mit Schienen und Winde im
Windenhaus auf der Mauerkrone, bedient. Im Normalfall befindet sich dieses
Schutz auBerhalb des Wassers im sogenannten Windenhaus direkt unterhalb der
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Aufzugswinde. Aufgrund dieser geschutzten Normalstellung zeigte es deshalb vor
Beginn der Oberholungsarbeiten einen relativ guten Erhaltungszustand, obwohl in-
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Bild 5: Stolleneinlauf
Die Hauptabmessungen der Schutztafel betragen 3.580 x 5.470 mm, bei einerMasse
von 12.000 kg. Mit einem 240 m langem Stahlseil wird das Schulz vor die Einlad-
6ffnung des Umlaufstollen gefahren, woraus sich bei einer Bewegungsgeschwin-
digkeit von ca. 1 m/min von der Normalstellung bis zum VerschlieBen der Offnung
eine Gesamtfahrzeit von 3,5 Stunden ergibt.
Eine Besonderheit ist, daB die Rollen dieses Schutzes analog wie die Rader bei ei-
nem Auto federnd gelagert sind. Infolge dieser Konstruktion legt sich das Schutz
erst nach einer pl6tzlichen Druckentlastung hinter dem Schutz an die Dichtflitche
an. Damit unterliegen die Dichtflitchen keinem VerschleiB durch Schleifbeanspru-
chung und es wird ein optimater AnpreBvorgang gewahrleistet, sofern die Elastizitat
der Gummidichtungen erhalten ist. Diese Lagerung bereitete bei der Instandsetzung
groBe Probleme, weil die Teile der Federung aufgrund nicht vorgesehener Schmier-
und fehlender Entwasserungseinrichtungen in den Federschutzhulsen buchstablich
fest zusammengerostet waren. Damit war ein gleichmaBiges Anlegen der Dichtung
an den Dichtungsrahmen nicht m8glich.
Die Gummidichtungen muBten komplett emeuert werden, waren sie doch im Laufe
der Zeit so versprodet, daB an eine Abdichtung nicht mehr zu denken war. Anstelle






































4.2 Feinrechen, Revisionsschiltz (Notabschlulltafel)
Etwa in Stollenmitte ist in einem Schacht ein Feinrechen, austauschbar gegen ein
Revisionsschutz, angeordnet.
Hauptabmessungen des Revisionsschutzes: 3.860 x 3.630 mm; Masse: 8.100 kg
Um den Schacht entleeren zu kannen, muB das Revisionsschutz zur Wasserseite
dithten, da sich in diesem Schacht auch das hydraulisch betatigte Hauptschutz be-
findet. Die L-f6rmigen Dichtungen werden dureh den Wasserdruck an die Dichtlei-
sten des Stahleinbaues angedruckt. Die Toleranzen wurden so gewahlt, daB dieser














Bild 7: Dichtungsdetail des inneren
Revisionsschutzes
Im Normalbetrieb ist an Stelle des
Revisionsschutzes ein Feinrechen mit
einem lichten Stababstand von 30 mm
, eingesetzt. Dieser Feinreehen kann
1 mittels Bruckenkran und Zangenbalken
\ gegen das Revisionsschutz aus-
\ getauscht werden. Eine "Fahrt" in den\
ca. 90 m tiefen Schacht dauert etwa 30
min.
Im Revisionsschutz ist ein Fullventil
mit einem zwiebelf6nnigen AbschluB-
kegel eingebaut, welches zum Fullen
-1-
des Stollens dient. Es wird mit dem
Zangenbalken angehoben. Bis zum
|
,  Druckausgleich muft'gewartet werden,
1 1 1   damit das Revisionsschutz gezogen
il, i werden kann.
Auch hier wurden die Dichtungen und
Schrauben emeuert.
Der Feinrechen wurde an Hand der
vorhandenen Zeichnungen giinzlich
neu gebaut. Rahmen und Rechenfelder
TT-urden vor dem Zusammenbau
luckenlos feuerverzinkt.
Feinrechen: 3.660 x 3.800 mm, Rechenstabe 8 mm, lichter Stababstand 30 mm
Masse 3.500 kg
4.3 StollenabschluBschQtz (Hauptsehiltz)
Das Hauptschittz dient als HauptverschluBorgan des Umlaufstollens. Der SchlieB-
vorgang erfolgt infolge seiner Eigenmasse gegen den flieBenden Wasserstrom. Das
Hauptschutz hangt an einem Gestange, welches aus 16 St. Verltingerungsstangen
0 120, Lange 5.275 mm, mit beiderseits angedrehten Bunden und 17 St. zweitei-
ligen Stangenkupplungen 0 175, L ge 210 mm, besteht.
Mit emer speziell angefertigten Abfangeinrichtung und einer zweiteiligen Montage-
kupplung konnte die Demontage und spiter auch die Montage durchgefithrt werden.
Das Hauptschutz selbst ist eine geschweiBte Stahlkonstruktion mit 6 seitlichen
Laufrollen 0 850 aus StahlguB, 2 Stuck davon zur Fuhningen mit beidseitigen Spur-
kram.
Das Schutz selbst sollte wieder aufgearbeitet werden. An der SchweiBkonstruktion
wurden nur die scharfen Kanten zum besseren Halt des Korrosionsschutzes gebro-
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nachgearbeitet. Die Laufrollen waren auf der Laufflache stark korrodiert. Sie wur-
den abgedreht und durch AuftragsschweiBen mit nachfolgendem MaBdrehen wieder
instandgesetzt. Die Achsen bestehen aus Wellenstahl St. 50.11. Die Lagerbuchsen
wurdenjetzt selbstschmierend ausgebildet.
Das Hauptschutz besitzt ein Fullventil. Dieses Fullventii wird in der Stellung "ZU"
des Hauptschutzes durch eine Druckfeder geschlossen. Vor dem Offnen des Schut-
zes wird das Fullventil mittels Feinhub am Hydraulikzylinder uber das Gestinge
zum Druckausgleich gedffnet. Der Feinaushub bis zum Offnen des Fullventils be-
tragt 60 mm. Hinzu kommen etwa 100 mm zum Offnen des Fullventils, d.h. zum
Zusanimendrucken der Druckfeder.
Die Dichtung am Hauptschutz ist an der Unterwasserseite angeordnet. Die Seiten-
und Kopfdichtungen sind so konstruiert, daB sie durch den Wasserdruck gegen die
Dichtflachen am Massivbauteil gedruckt werden. Dazu wird ein Flachgummi
82 x 30 mm beidseitig in einer Schwalbenschwanzfithrung eingepreBt. Durch diesen
filhren Schrauben, die wiederum ein Flacheisen mit Schwalbenschwanzf8hrung
halten. In dieses Flacheisen ist eine halbrunde Gummidichtung einvulkanisiert. Der
Wasserdruck wirkt auf das Flacheisen hinter dem ersten Flachgummi, verformt die-
sen, verandert damit den Weg der Schrauben, wodurch die eigentliche halbkreis-
f6rmige Dichtung an die Dichtflache angepreBt wird.
Die Sohldichtung besteht aus einem Rechteckgummi. Wegen der angetroffenen
Neigung des einbetonierten Stahl-Sohlbalkens gegen die Horizontale wurde eine
zusatzliche Dichtleiste aus Messing auf der Sohle befestigt, die diese Abweichung
ausgleichen soll. Ebenso muBte die obere querverlaufende Dichtleiste v6llig neu
gefertigt und eingebaut werden. Sie war augenscheinlich bei der Erstmontage ver-
gessen worden. Alle Gummiprofile der Dichtungen wurden komplett emeuert.
Wegen der Abmessungen des Hauptschutzes von ca. 4mx4m konnte dieses nicht
durch das 2,5 x 2,7 m groBe Tor des Gebaudes transportiert werden, war es doch
beim Bau mit dem Kabelkran eingesetzt worden, ehe danach das daruber befind-
liche Bedienhaus gefertigt wurde. Es muBte deshalb ein Feld zwischen 2
Betonstutzen abgebrochen werden, um so mit dem Hallenkran und einem 100 t
Autokran von auBen die Demontage bzw. Montage durchfahren zu konnen.
Bei der Demontage der Schutztafel muBte festgestellt werden, daB aufgrund des Be-
wuchses und mit Wasser gefullter Hohtraume das Gewicht des Schutzes erheblich
uber dem Konstruktionsgewicht der Schutztafel lag.
Korrosionsschutz: Sauberungsgrad Sa 2 1/2
DIN 55928 Teil 4
Schlitzsystem 6-301.4
DIN 55928, Teil 5, Tab. 6
GB 1 xEpoxidharz mit Zinkstaub




Der Hydraulikantrieb flir das Hauptschutz, bestehend aus Hydraulikzylinder,
Hydraulikaggregat (Oldruckerzeugungsanlage) und der wegeabhingigen Steuerung,
wurde 1939/40 durch die Fa. J.M. Voith Heidenheim, konstruiert und gefertigt
Der Hydraulikantrieb entsprach nicht mehr dem technischen Stand. Die Kolben-
dichtung, die Kolbenstangendichtung und die Steuer.ventildichtungen wurden sei-
nerzeit aus Rindleder gefertigt. Diese Dichtungen sind nach einer Betriebszeit von
ca. 40 Jahren naturlich undicht. Es trat Hydraulik81 aus, welches auf dem Wasser-
spiegel des Hauptschatzenschachtes mi erkennen war. Eine Reparatur der 1940 ge-
lieferten Anlage kam nichtin Betracht.
Der gesamte Antrieb wurde neu konzipiert und geliefert.
Beginnend am oberen GestangeanschluB wurden emeuert:
1 St. Hydraulikzylinder
max. Hub 3 850 mm
max. Anhebedruck 6,2 Mpa
4.
max. Bremsdruck 24,5 MPa
Kolbenstange mit Ceramax - Beschichtung far die Einstellung
verschiedener Zwischenpunkte
- Feinhub ...30 mm
- Dusenhub 100 mm
- Tafelhub 3 720 mm
-
' Abbremsen vor unterer Endstellung
1 St. Hydraulikaggregat
mit Motor- und Handpumpe (DS 400 TO, elektromagnetischen
Steuereinheiten (GS 24 V),
Hydrautikmedien: vorzugsweise Fragol Hydraulik HE 22
Behlitter aus nichtrostendem Stahl,
Auffangwanne
Verdrahtung und Steuerkasten far Vorort-Bedienung und
Schnittstelle far Fembedienung und -anzeige
Alle Forderungen in DIN 19 704 Teil 2 und ZTV - W 216/1 und 216/2 waren zu
beachten.
Die Kinematik der vorhandenen Anlage, d.h. Stellzeiten, Stellwege wurden auch bei
der neuen Anlage in gleicher Funktionsweise wie bisher ausgeftthrt. Die Steuerung
der Anlage erfolgt uber elektronische Bauelemente, da der spatere AnschluB an die
speicherprogrammierbare Steuerung (SPS).der Gesamtanlage vorgesehen ist. ''
Durch diese Bauweise ist es mdglich, die beni tigten Stellwege mitteis eines trag-
·baren PC (Laptop) einzustellen.
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Voraussetzung far eine exakte und verschleiBfreie Steuerung war die CERAMAX-
CIMS-Steuerung, die kleinste Stellwege erlaubt.
Die Anlage arbeitet mit 24 V Gleichstrom. Die elektronische Steuerung ist intern
mit einer 5 Jahre haltbaren Pufferbatterie gestutzt.
Die Funktionsprizfung des Schutzes unter normalen Betriebsverhiiltnissen ergab bei
ca. 70 m Stauhi he eine Restwassermenge von etwa 401/s.
Gegenuber der vorher vorhandenen Durchlassigkeit von ca. 200 bis 3001/s bedeutet
dieser Wert eine wesentliche Verbesserung, da sich diese nicht mehr reduzierbare
Wassermenge im Bedarfsfall auch mit den vorhandenen Sickerwasserpumpen im
Bedienhaus jederzeit abpumpen la t.
4.4 Ringkolbenventile DN 1800
Am unterwasserseitigen Ende des Umlaufstollens ist der Stollen noch vor dem
unteren Betiebsgebaude mit einer Stahlauskieidung versehen, die sich dann auf ein
Kreisprofil verjungt und in ein einbetoniertes Hosenrobr lxDN 2500 /2xDN
1800 abergeht.
Die „Hosenbeine" enden an den Ringkolbenventilen DN 1800. Diese Ringkolben-
ventile blasen unter Wasser in den Stausee der TS Wendefurth aus. Die Nennweite
der Auslauftrompeten betragt DN 2500 fitr jedes Ringkolbenventil.
Die beiden Ringkolbenventile wurden etwa 1958 vom Magdeburger Armaturen-
werk (MAW) geliefert und montiert. Urspriinglich waren an den Auslaufteilen der
Ringkolbenventile seitich je 2 Be- und Entluftungsventile DN 200 angeordnet.
Diese wurden spater abgebaut und eine Ringkammer um die Stutzen DN 200 mit
Anfangsquerschnitt DN 700 eingebaut. Wahracheinlich hatten die Beluftungsventile
zu geringe DurchlaBquerschnitte und es kam bei der ersten Inbetriebnahme zu
groBen Luftgeschwindigkeiten mit gewaltigen Pfeifgeriiuschen. Der gewanschte
Abbau der Unterdrucke wurde nicht gewahrleistet. Das Degenrohr erhielt deshalb
zusatzlich 80 Bohrungen 0 80. Die Luftungsleitungen aus Stahlrohr (St 38) fabren
oberhalb des Wasserspiegels der TS Wendefurth nach auBen.
Zum Absperren gegen das Unterwasser sind je Auslauf zwei ubereinander setzbare
Schiltzen vorhanden, die mit einer elektrobetriebenen Handlaufkatze eingesetzt
werden kannen.




- Mittelteil mit Kolben, Getriebe 15,0 t
- Auslaufteil (Sitz der Dichtung) 4,3 t
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Bild 8: Rekonstruiertes Ringkolbenventil DN 1800
Grundsatzlich wurde davon ausgegangeri, daB die gleichen Schiiden wie an den
Ringkolbenventilen der TS Spremberg vorliegen. Demzufolge wurde einer · Re-
paratur gegenuber der Neuanfertigung der Vorzug gegeben.
Nachstehende Arbeiten waren auszufithren:
Einlaufstack: Oberdrehen der Flansche





- Oberdrehen der Messing - Fuhrungsleisten
- neuer Kolben, ohne Spitze, aus G-X5 Cr Ni Nb 18.9
- Schubstange mit selbstschmierenden Gleitlagern aus DEVA-
Metall am Kolben
- Distanzscheiben aus Bronze
- Kurbel aufarbeiten
- neue Welle aus X20 Cr 13 V 760
- neue Stopfbuchsen
- Abdrehen des angegossenen Gegendichtringes
- Einbau eines neuen Gegendichtringes aus X 6 CrNi Ti 18.10
zur Vermeidung von Kontaktkorrosion
- Uberdrehen der Funktionsflachen
- Spindelgetriebe und Stimradvorgelege
- Stellantrieb auma-matic SA 14.5 -F 14-83-63
- Stellzeit ca. 275 s
- Pneumatic-Teil aufFlursaule aufder Plattform 337,00 m u NAT.
Nach der Instandsetzung der Einzelteile wurde das Ringkolbenventil DN 1800 in
der Werkstatt des MAW zusammengebaut. Es wurde in der Werkstatt einer Druck-
prOfung mit 12 bar unterzogen. Nach der erfolgreichen Druckprufung wurde die
Armatur wieder in ihre Einzelteile demontiert und zum Einbauort transportiert. Die
Montage der Einzelteile des RKV 1800 erfolgte in umgekehrter Reihenfolge wie die
Demontage.
Besonderer Wert wurde bei der Instandsetzung der Ringkolbenventile DN 1800 auf
ktar definierte AbriBkanten des Rifigquerschnittes am Kolbenende gelegt, damit bei
jeder Kolbenstellung eindeutige DurchfluBquerschnitte vorhanden sind. Wechselnde
DurchfluBquerschnitte Shren zu unterschiedlichen Durchflussen und damit zu
Schwingungen.
Die Beluftungsleitungen DN 700 muBten, wie der Befund nach der Demontage
ergab, ebenfalls emeuert werden. Pulverbeschichtung gegen Korrosion mit RIL-
SAN, lichtblau.
Nach Ende der Montage und dem elektrischen AnschluB der E-Antriebe wurden die
Ringkolbenventile DN 1800 einer Funktionsprufung im Trockenen und unter Was-
serdruck unterzogen.
Wesentliche Einzelpunkte der Prufung waren:
- Verankerung und Auflagerung im Massivbau
- Drehrichtung des Antriebsmotors
- Stellzeit
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- Funktionsftihigkeit des Verschlusses durch Offiten und SchlieBen sowie
Anfahren aus beliebigen Zwischenstellungen
- Funktionsfahigkeit der wege- und drehmomentabhangigen Endschalter
- Funktionsfithigkeit des Handantriebes
- Dichtheit der Flanschverbindungen
- Funktion des Ringkolbenventiles, Offnen bei anstehendem Wasserdruck und
SchlieBen bei Durchstramung, mit HALT in Zwischenstellungen
- Schwingungsverhalten
- Wirksamkeit der Beluftung
- Feineinstellung der Drehmomentschalter
Die Funktionsprufungen konnten erfolgreich abgeschlossen werden. Die Funktions-
fihigkeit der fiir die Vorentlastung der Rappbodetalsperre wesentlichen Regelver-
schlusse konnte ohne Einschrankungen nachgewiesen werden. GemaB der hydrau-
lischen Berechnung betragt der MaximalausfluB bei der h6chsten Staudifferenz ca.
32m3/s pro Ringkolbenventil DN 1800.
5 Korrosionsschutz
Alle Stahleinbauten im Bereich des Hauptschutzes, das Hosenrohr DN 2500 / DN
1800 sowie die AusblaBtrompeten DN 2500 wurden mit einem speziellen Korro-
sionsschutzanstrich versehen, der sich dadurch auszeichnet, daB er auch auf feuchte
Flichen oder sogar unter Wasser aufgetragen werden kann.
Stiuberungsgrad Sa 2% nach DIN 55 328 Tei14
Grundbeschichtung 1 x LECO® - UWB - S -2
16sungsmittelfreies 2 - Komponenten - Produkt auf
Epoxidharzbasis mit hohen Anteil an feinsten ge-
mahlenen Zink - Metall.
Farbton: RAL 7005 Grau
Trockenschichtdicke: 200 bis 300 pm
Deckbeschichtung 1 x LECO® - UWB -M-3
lasungsmittelfreies 2· - Komponenten - Produkt auf
E oxidharzbasis
Farbton: RAL 1011 Braunbeige
Trockenschichtdicke: 300 pm
6 SchluBbemerkung
Die Instandsetzung von Stahlwasserbauten in Speicheranlagen ist aufgrund der
baulichen Beengtheit bzw. Unzuganglichkeit sehr aufwendig. Dies trifft sowohi auf
die planerische Vorarbeit als auch aufdie Ausfahrung zu. Das AusmaB der durchzu-
fiihrenden Arbeiten ist in der Regel erst wiihrend der Rekonstruktion selbst erkenn-
bar. Im vorliegenden Fall muBte der Umlaufstoilen vollstandig entleert und uber
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einen liingeren Zeitraum eine aufwendige Wasserhaltung betrieben werden, da kein
freier Auslaufvorhanden ist.
Zum Herstellen der Zugiinglichkeit war die vollsttindige Demontage eines Ringkol-
benventils notwendig. Mannldcher sind nicht vorhanden und aus Platzgranden nicht
nachrustbar. Daraus ergab sich, daB die Rekonstruktionsarbeiten nur unter der Be-
dingung erfolgen konnte, daB der GrundablaB vollstandig auBer Betrieb gesetzt war.
Es wurde daher eine Bauzeit genutzt, die bei einem relativ geringen Fullungsstand
der Talsperre genugend Zeit belassen hlitte, um Hilfseinbauten wieder zu entfemen
und Offnungen zu verschlieBen und notfalls eine provisorische Inbetriebnahme
durchzu hren.
Die mailgeblichen Armaturen wurden einzeln instandgesetzt, d.h. nach Wiederher-
stellung der vollen Funktionsfihigkeit des ersten RKV (Bauzeit von April bis De-
zember 1995) wurde der zweite RKV demontiert repariert und wieder eingebaut
(Bauzeit von Marz bis September 1996).
Von der Montage neugefertigter Armaturen wurde Abstand genommen, da diese
Einzelanfertigungen mit ihren kostenaufwendigen GuBgehausen fit die RKV und
SchweiBkonstruktionen Er Schutztafeln Mellrkosten in Hohe von insgesamt
700 TDM ergeben hatten. Durch die Wiederverwendung von praktisch verschleiB-
freien Teilen der Altarmaturen und Schutztafeln wurde dieser Betrag eingespart.












Maschinen- und Stahlbau Dresden
Mannesmann Rexroth, Lohr am Main







[1] Talsperren in Sachsen - Anhalt
[2] Munster, K.: Konstruktive Gestaltung der Haupt- und Nebenarlagen des
Bodewerkes, Wasserwirtschaft - Wassertechnik, H. 10,9. Jg., 1959
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Stauanlage Skalka - Er116hung der Sicherheit der Talsperre bei Hochwasser
Dieser Beitrag hat ein einzigartiges Projekt in der Tschechischen Republik zum
Inhalt - die Erh6hung der Sicherheit der Talsperre Skalka bei Hochwasser. Es
handelt sich um eine Talsperre an dem FluB Eger oberhalb der Kreisstadt Eger, die
in Obereinstimmung mit der in der Welt ublichen Praxis far den Durchgang eines
extremen Hochwassers mit sehr niedriger Oberschreitungswahrscheinlichkeit -
einer theoretischen Flutwelle mit der Wiederholungszeitspanne N = 10 000 Jahre -
rekonstruiert wird. Das Ziel des Beitrages ist es, an einem Beispiel in der Tsche-
chischen Republik auf die emsthafte Problematik der Sicherheit von Talsperren
hinzuweisen.
1 Einleitung
Seit zwei Jahrzehnten wird die Sicherheit der Talsperren weltweit stets strengeren
Kriterien unterzogen. Dabei handelt es sich vor allem um eine markante
Verringerung des Risikos von Dammuberflutungen beim Durchgang extremer
Hochwasser. Anliegen. dieser Bemuhungen ist es, den maximalen Schutz der
Gebiete unterhalb der Talsperren zu gewahrleisten und die Gefa:hrdung von
Menschenleben auszuschlieBen.
Die Richtlinien und Vorschriften far die Bemessung von Wasserbauwerken und
deren Sicherheitsanlagen wurden in den Landern mit entwickeltem Talsperren-
bauwesen in den letzten Jahren uberarbeitet und man verlangt darin im Vergleich
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mit unseren Vorschriften praktisch ein immer h6heres MaB der Sicherheit und dp·
Schutzes vor dem Hochwasser.
Diese Problematik wird daller seit einigen Jahren auch in der Tschechischen R£
blik lebhaft diskutiert. Im Ergebnis dieser Diskussionen gab das Umwe.
ministerium der Tschechischen Republik die Ausarbeitung der "Richtlinie far deL
Entwurfund die Begutachtung der Talsperren bei Hochwasser" in Auftrag. Diese
Richtlinie erfordert unter anderem als hydrologische Grundlage die Beruck-
sichtigung eines Bemessungsabflusses mit sehr niedriger Oberschreitungs-
wahrscheinlichkeit. Es wird angenommen, daB far die einzelnen Talsperren in der
Tschechischen Republik nach deren Prioritat schrittweise Gutachten ausgearbeitet
werden, deren Ergebnis eine Bewertung der Sicherheit des Wasserbauwerks bei
Durchgang des Bemessungshochwassers ist.
Eine Reihe von Staaten einschlieBlich der Tschechischen Republik beschaftigt
sich derzeit intendiv mit der Bewertung der Kapazittit von Entlastungsanlagen an
Talsperren, die nach den ursprunglichen Vorschriften und 'Normen aufgebaut
wurden. In zahlreichen Fallen kommt es zur Rekonstruktion der bestehenden
Uberffille, mIn Aufbau von Zusatzilberflillen oder zu anderen MaBnahmen an den
Talsperren.
Ein konkretes Beispiel in der Tschechischen Republik ist die Talsperre Skalka am
FluB Eger, die von der AG Einzugsgebiet Eger bewirtschaftet wird.
2 Beschreibung der Antage
Die Talsperre Skalka wurde in den Jahren 1962 - 64 an dem FluB Eger am
FluBkilometer 242,41 errichtet. Sie liegt am westlichen Rand der Kreisstadt Eger
in Westb6hmen. Das Staugebiet der Talsperre reicht bis in das Gebiet Bayerns
hinein, wo sich auch der uberwiegende Teil des Einzugsgebietes befindet. Das
Bauwerk ist in ein System von drei Talsperren (Skalka - Jesenice - Nechranice)
eingegliedert. Zweck des Talsperrensystems ist vor allem die Niedrigwasser-
aufhahung im FluB Eger far die Entnahmen von Warmekraftwerken und der
Industrie.
Das Wasserbauwerk ist nach den Vorschriften in der Tschechischen Republik in
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Das Absperrbauwerk ist ein Steinschutt-
damm mit einer AuBenhautdichtung aus
Beton.
Technische Angaben:
Kronenh6he 444,6 m CNN
IBonenltinge 115 m
Kronenbreite 4 m
Hahe uber Talsohle 15 m
Das Absperrbauwerk ist mit zwei
Grundabliissen mit je 1200 mm Nenn-
weite ausgestattet, die im rechten Teil
des Dammes angebracht sind. Uber den
Grundablassen befindet sich ein
Kronentiberfall mit einem Feld von
9,5 m Breite, gesteuert von einem be-
weglichen SegmentverschluB von 7 m
Hohe. Die maximale Kapazit t der be-
stehenden Entlastungsanlagen betritgt
beim Wasserspiegel bei Vollstau fiir die Grundabltisse 28 m'/s und for den
Hochwasseruberfall mit dem voll ge6ffneten SegmentverschluB 466 m /s,
zusammen also 494 m3/s.
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Hier ist zu bemerken, daB die Hochwasserentlastungsanlage nach der damals
gultigen Richtlinie far die Bemessung von Uberfillen an Schuttd:immen
entworfen worden war. Diese Richtlinie wurde im Jalire 1973 mit der
Tschechischen Staatlichen Norm Nr. 736814 ersetzt, nach der gesteuerte
Hochwasseruberfalle wenigstens zwei Felder haben muBten. Diese Norm gatt
allerdings nur far die neu geplanten Wasserbauwerke und verlangte keine
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An dieser Stelle sei auf das zwischenstaatliche Abkommen uber die Unzulas-
sigkeit der Fullung des auBergewahnlichen Hochwasserruckhalteraums im
Hinblick auf die Uberschwemmung der grenznahen Gebiete in Bayern
hingewiesen.
3 Vorbereitungsarbeiten far die Rekonstruktion
In der Tschechischen Republik wurde ein sehr gut fuktionierendes System zur
Oberwachung der technischen Sicherheit von Wasserbauwerken eingefahrt,
dessen Ausubung die Aktiengesellschaft "Wasserbauwerke - Cberwachung der
technischen Sicherheit AG Prag" (WBW-UrS, AG Prag - taller Abteilung far
Oberwachung der technischen Sicherheit des staatlichen Betriebs Wasser-
wirtschaftliche Entwicklung und Aufbau Prag) sicherstellt. Diese Gesellschaft hat
in den 80er Jahren auf dem damaligen Erkenntnisniveau und nach den damaligen
1-" - F
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Vorschriften und Normen far die Schuttdhmme die Gutachten zur hydraulischen
Sicherheit ausgearbeitet. In diesen Gutachten sind die Schuttdamme in B6hmen
vom Gesichtspunkt der Hochwasserableitung bewertet worden.
Fur die Talsperre Skalka wurde als Grenzwert far eine sichere Ableitung das
500jithrige Hochwasser festgelegt. Infolgedessen ergab sich die Notwendigkeit,
durch den Einbau des Segmentverschlusses eine standige Regulierbarkeit zu
sichem.
Im Jahre 1995 bestellte die Aktiengesellschaft Emzugsgebiet Eger nach den vor-
angegangenen Diskussionen zu dieser heiklen Problematik beim Tschechischen
Hydrometeorologischen Institut eine Uberarbeitung der bestehenden hydrolo-
gischen Angaben im Profil Skalka. Diese Talsperre sollte als eine der ersten in der
Tschechischen Republik hinsichtlich ihrer Obereinstimmung mit der schon
erwahnten Richtlinie uberproft werden.
Die Unterlagen far die Ausarbeitung der neuen hydrologischen Angaben wurden
mit maximalen Abilussen von Pegelstationen im Einzugsgebiet der Eger auf dem
deutschen Gebiet erg nzt, die das Bayerische Landesamt fitr Wasserwirtschaft mr
Verfogung stellte. Aus der Zusammenfassung der Jahresh6chstwerte in den Pegel-
stationen wurden die statistischen Charakteristiken der Reihen von Maximal-
abflussen abgeleitet, die die Eingabe far die Verarbeitung des sogenannten
Katasters der N-jiibrigen Abilusse waren. Der aus mehreren L6sungsvarianten
resultierende 100jahrige AbfluB betragt 277 m3/s, was mit den schon fraher vom
Tschechischen hydrometeorologischen Institut angegebenen Werlen korre-
spondiert.
Unter Berucksichtigung der Tatsache, da.13 die Arbeiten an der "Richtlinie far den
Entwurf und die Begutachtung der Talsperren bei Hochwasser" erst begonnen
worden waren, wurde auf Initiative der AG Einzugsgebiet Eger eine Experten-
komission aus Bearbeitern der Richtlinie und der fithrenden Talsperrenexperten
der Tschechischen Republik zusammengestellt. Die Komission hat sich an der
Talsperre Skalka auf eine Wiederholungszeitspanne von N = 10000 Jahren
geeinigt. Die Grunde waren vor allem die Bedeutung der Talsperre und ihre Lage
in der engen Nahe der Kreisstadt, wo im Falle eines Dammbruchs zahlreiche
Opfer zu erwarten sind. Mit der Ermittlung des Bemessungshochwassers hat sich
Pro£ Dr. Ing. Ladislav Votruba, Dr.sc. in seiner Arbeit "Festsetzung des
Bemessungshochwassers Sr die Talsperre Skalka vom Gesichtspunkt der Tai-
sperrensicherheit" (2/96) beschaftigt. Ergebnis der Berechnungen mit verschie-
denen Wahrscheinlichkeitsverteilungen war ein Vorschlag zur Festlegung des
Bemessungshochwassers von (10000 - 680 * 50 m'/s. Dieser Wert wurde von der
Komission bestatigt und es wurde vereinbart, die Talsperre Skalka fUr einen
BemessungsabfluB Q,0.000 = 700 m'/s zu begutachten.
Hier ist auf die Problematik bei der Feststellung von Bemessungswerten mit so
geringen Oberschreitungswahrscheinlichkeiten hinzuweisen. Dieser Bereich ist
auBerordentlich kompliziert und fir das Gebiet der Tschechischen Republik bisher
nicht erforscht worden. Es ist bisher keine Verifizierung einer Methode flir
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Standard- oder Routineapplikationen erfolgt. Aus diesen Granden hat die
Komission empfohlen, die Zahlencharakteristiken der Hochwasserwelle mit einer
anderen Methode zu uberprofen, z.B. mit der Verwendung des TOP - Modells
oder mit der Extrapolationsmethode AGREGEE.
Das komplexe Verfahren der AbhilfemaBnahmen hat die AG WBW-UTS Prag in
Zusammenarbeit mit den Mitgliedern der Expertenkomission ausgearbeitet.
Durch die Extrapolation der Volumen von N - jiihrigen Flutwellen, die von dem
Tschechischen Hydrometeorologischen Institut gewonnen worden waren, wurde
nach der LN2-Wahrscheinlichkeitsverteilung far die Bemessungsflutwelle ein
Volumen von Vio.000 = 100 Mio. m3 abgeleitet. Nach den beobachteten Flutwellen
wurde der Zeitablaufder Bemessungsflutwelle konstruiert.
Aus dem wasserwirtschaftlichen Gutachten ging - unter Beracksichtigung der
Retentionswirkung der Talsperre - hervor, daB die bestehenden Sicherheitsanlagen
der Talsperre Skalka far die Ableitung des theoretischen Bemessungshochwassers
ungenugend sind. Die Retentionswirkling der Talsperre betragt nur ungefilhr 16 %.
Eine Uberflutung des Dammes ist nur far kurze Zeit und bei geringen
Oberstramungsh6hen zulassig. Eine Sicherung der luftseitigen Dammbaschung,
z.B. mit bewehrtem Gras, ist far groBe AbfluBmengen nicht realisierbar. Ein
Dammbruch hiitte eine Flutwelle mit einer AbfluBmenge von 1150 m3/s zur Folge.
# Betriebserfahrungen
Der Wasserspeicher Skalka weist bei Hochwasser aufgrund seiner Parameter einen
schnellen Wasserspiegelanstieg auf, was selbstverstandlich einen EinfluB auf die
Bewirtschaftung des Speichers hat. Eine sehr wichtige Rolle spielt hier daher die
Wetter- und Wasserstandsvorhersage. Da der uberwiegende Teil des Talsperren-
einzugsgebietes auf dem Gebiet der BRD liegt, werden in den letzten Jahren
Verhandlungen uber den Erwerb der erforderlichen Angaben von der deutschen
Seite gefilhrt. Als Ergebnis dieser Verhandlungen wird die Bereitstellung von
Angaben zu den Wasserstanden und Abflussen an den Zuliiufen des Speichers
Skalka zu beliebigen Zeiten angestrebt. Konkret handelt es sich um die Daten der
Pegelstation Hohenberg an der Eger und der Pegelstation Arzberg an der R6slau.
Die Steuerung an der Talsperre fiihrt das Staupersonal durch, das in unmittelbarer
Nahe der Talsperre in einem Dienstgebaude wohnt. Der Wasserstand im Speicher
und die Offnungsweite der Verschlusse werden ununterbrochen im Rahmen des
automatischen Monitoring der AG Einzugsgebiet Eger in Komotau verfolgt. Dank
der standigen Aufsicht, der regelmaBigen Betreuung und Instandhaltung der
Steuerelemente, die durch die unweit in der Stadt Eger gelegene Betriebsstelle
erleichtert wird, kam es wahrend des Betriebs zu keinen technischen Problemen
oder kritischen Situationen.
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An der Talsperre werden infolge der vorwiegend auftretenden Westwinde
Schwimmstoffe und Treibgut an den Damm geschwemmt. Bei den bestehenden
Entlastungsanlagen ist es nicht maglich, diese Anschwemmungen in das
Unterwasser abzufohren, die Entfernung der Anschwemmungen auf andere Art
ware betrieblich anspruchsvoll und kostspielig. Bei der Wahl der
Ausfahringsvariante far die Rekonstruktion war daher auch das Problem der
Anschwemmungen zu bet'ticksichtigen.
5 Entwurfder MaBnahmen
Nach den durchgefahrten Gutachten und der Einschatzung aller Einflusse wurde
bei der Vorbereitung Rir die Ergiinzung der gegenwartigen Entlastungsanlagen
von einem zusatzlichen Hochwasseruberfall ausgegangen, der auf eine
Grenzkapazitat von 205 + 210 m3/s bei einem Wasserspiegel von 444,60 m CNN
bemessen wurde. Aufgrund des problematischen Anschlusses der neuen
Baukonstruktion an den bestehenden Dammkdrper wurde beschlossen, alle neuen
Einrichtungen am rechten Teil des Dammes anzulegen. Es wurden insgesamt fanf
Varianten des zusatzlichen Uberfalles ausgearbeitet. Da die Stauanlage far eine
Wasserkraftnutzung geeignet ist, wurde von der AG Einzugsgebiet Eger die
Einbeziehung dieser Mi glichkeit in die Planungen gefordert.
Die einzelnen Varianten konnten in zwei Gruppen eingeteilt werden - die
Varianten mit einem festen Oberfall und in die Varianten mit einem regelbaren
VerschluB. Diesen Varianten wurde eine Aufziihlung der Vorteile und Nachteile
zugeordnet.
Fur die Wahl eines festen Oberfalls sprachen der einfache Betrieb und die Zuver-
lassigkeit Nachteilig waren die Unmaglichkeit der Ableitung von Anschwem-
mungen, der psychologische Effekt aufgrund der hdchst seltenen Nutzung des
Uberfalles und der schnelle Wasserspiegelanstieg im Speicher bei der Einbe-
ziehung des Cberfalles.
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Die Vorteile des gesteuerten Uberfalls sind die einfache Ableitung der Anschwem-
mungen, der kleinere Umfang' der Bauarbeiten und die Erglinzung der
Entlastungsanlagen mit einem Uberfall der gleichen Bauweise. Ungunstig ist hier
die geringere Zuverliissigkeit. Dieser Nachteil kann jedoch durch die gute
Zuginglichkeit der Talsperre, die standige Anwesenheit des Bedienungspersonals,
ein ununterbrochenes Monitoring des Wasserbauwerkes durch die wasserwirt-
schaftliche Dispatcherzentrale der AG Einzugsgebiet Eger und die Moglichkeit
eines Ersatzantriebs des Verschlusses verringert werden.
Folgende Varianten far die Zusatzuberfalle wurden untersucht: fester Kronen-
uberfall, seitlicher fester Uberfall, Uberfall mit Segment und aufgesetzter Klappe
und Uberfall mit Klappe. Als Ergiinzungsentwurfkam ein fester "Entenschnabel"-
Oberfall hinzu.
Nach ausftihrlicher Begutachtung der Vorschlage empfahl die Expertengruppe far
die weitere Planungsarbeit die Variante des mit der Klappe gesteuerten Uberfalls
rechtsseitig des bestehenden Damms. Es wurde allerdings empfohlen, die Be-
triebszuverliissigkeit des gesteuerten Uberfalls auch bei Stromausfall oder Winter-
betrieb zu gewahrleisten. Der Zusatzilberfall hat eine Breite von 7 m und eine ge-
steuerte Hahe von 4,6 m. Seine Schwelle liegt zwei Meter haher als die Schwelle
des bestehenden Oberfalls auf einer H6he von 438,00 m a NN. Das Klein-
wasserkraftwerk wurde rechts des vorgeschlagenen Zusatzuberfalls untergebracht.
Diese Variante wurde vor allem aus wirtschaftlichen Erwitgungen gewahlt.
Nach der Vorlegung des resultierenden Vorschlages wurde von den Beal·beitern,
von der Expertenkommission und auch von den Fachleuten der AG Einzugsgebiet
Eger die erwahnte Variante mit dem gesteuerten Zusatzaberfall far die
Ausfillirung bestatigt.
Mit der vorgeschlagenen L6sung wird die Anpassung an die erh6hten
Sicherheitsbestimmungen des Hochwasserschutzes und eine energetische Nutzung
der Stauanlage erreicht. Oberfall und .Kraftwerk werden zwischen dem
bestehenden AblaBbauwerk und dem rechten AnschluB des Dammes an das
Gelinde angebracht. In der Richtung der Llingsachse ersetzen sie praktisch auch
die Staufunktion des ursprunglichen Dammteiles. Beracksichtigen wir die
Transformation der Flutwelle, kam man sagen, daB der zusittzliche
Hochwasseruberfall bei abgesenkter Klappe das hundertjahrige Hochwasser
abfahrt.
An der Stelle der vorgeschlagenen Bauwerke befindet sich der Steinschuttdamm
mit einer wasserseitigen Betondichtung, die an den Felsuntergrund mit einer
Injektionsschwelle und einem Injektionsschleier angeschlossen ist, der bis in eine
Tiefe von ungefahr 5 bis 6 m unter der Sohle der Injektionsschwelle reicht.
Der entworfene Oberfall mit der Klappe bindet an den bestehenden Pfeiler des
GrundablaB- und Oberfallbauwerks an. Die mit der Stahlklappe regelbare Flache
miBt 7,0 mal 4,6 m. Die Oberkante der abgesenkten Klappe liegt bei 438,00 m 0
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Die linke seitliche Mauer der Betonkonstruktion des Pfeilers ist an den beste-
henden Pfeiler angeschlossen. Die rechte seitliche Mauer des Oberfalls bildet die
linke seitliche Mauer des Kleinwasserkraftwerkes, hinter der sich der Steuerraum
der Klappe befindet. Das Tosbecken des Uberfalls ist mit einer Betonplatte
befestigt, die hdhenmliBig an das Tosbeckens des bestehenden Komplexbauwerks
anbindet. Die H6henkote der Tosbeckensohle ist 428,1 m u NN. Das Tosbecken
endet mit einer Betonmauer, die mit einer hydraulisch geeigneten Form an die
rechte Ufermauer des bestehenden Tosbeckens anbindet. Die Breite der Uberfall-
konstruktion betragt 7,8 m. Die Kapazitat des Uberfalls bei Vollstau betragt
ungefdhr 210 m3/s. Aus Sicherheitsgranden wurde eine Einrichtung vorgesehen,
die eine Absenkung Klappe auch bei Stromausfall ermdglicht.
Im Kraftwerk werden zwei Turbinen mit einem Laufraddurchmesser von 860 mm
eingbaut. Das Bemessungsgefille betragt H = 9,5 m. Die Einlaufschutzen mit
einer GraBe von 2 x 2,5 m befinden sich in einer Entfernung von ca. 5,6 m vor der
Danlmachse. Die Einlaufrechen sind mit einem automatischen Rechenreiniger
ausgestattet. Der Maschinenraum hat eine Grundflache von 6x7m und eine Hahe
von 4 m. Die Turbinen werden von der Dammkrone aus durch die Montage-
1
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6ffnung bei 437,5 m il NN eingebaut. Der Zugang in das Kraftwerk erfolgt von
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In diesem Jahr beabsichtigt die AG Einzugsgebiet Eger, einen nicht8ffentlichen
Wettbewerb filr das Bauvorhaben "WBW Skalka - Realisierung der technischen
Ma nahmen far die Erh6hung der Sicherheit bei Hochwasser" anzumelden, in
dem renomierte Firmen angesprochen werden. Die Aus:RH).rung des Bauvorhabens
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Die Realisierung der Sicherheitserhohung der Talsperre Skalka wird das erste
greifbare Ergebnis der Bemuhungen um die Erh6hung der Talsperrensicherheit in
der Tschechischen Republik und die Anpassung an das Niveau entwickelter
Staaten sein.
Die geplante technische MaBnahme an der Talsperre Skalka stellt eine nicht
geringe Investition dar. Unsere Aktivitaten werden damit keinesfalls enden. Das
nachste Bauvorhaben unserer AG ist die Erh6hung der Hochwassersicherheit der
Stauanlage Nechranice. Fur diese Talsperre verlituft eine Modelluntersuchung zur
Funktion des Uberlaufbauwerks und der SchuBrinne, in der ein Bemessungs-
hochwasser mit der Uberschreitungswalirschcinliclikeit von P = 10-4 beruck-
sichtigt wird.
Der Erhehung der Sicherheit von bestehenden oder rekonstruierten Stauantagen
und der Oberwachung der technischen Sicherheit wird von den Betreibern der
wasserwirtschaftlichen Anlagen unter aktiver Mitwirkung von Talsperren-
fachleuten und Hydrologen auch weiterhin eine groBe Aufmerksamkeit gewidmet
werden.
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Anmerkungen zur neuen ZTV-W LB 219
Verkehrswasserbauwerke wie Schleusen, Weliranlagen, Kajen oder Molen unter-
liegen besonderen Beanspruchungen aus Umwelt und Verkehr, die z.T. erheblich
von dem im ablichen Hoch- und Ingenieurbau oder im Brackenbau maBgeblichen
Beanspruchungsspektrum abweichen. Hier sind in erster Linie die standige bzw.
temporare Beaufschlagung mit SiM- oder Meerwasser, mechanische Belastungen
aus Geschiebetransport, Eisgang oder SchiffsstoB und, zumindest bei zementge-
bundenen Baustoffen, naturlich der Frostangriff in Verbindung mit einem hohen
Wassersattigungsgrad zu nennen.
Die aus diesen wasserbauspezifischen Beanspruchungen resultierenden besonde-
ren Anforderungen an Baustoffe und Bauausfilhrung werden in den zumeist ftir
den ublichen Hoch- und Ingenieurbau konzipierten Normen und Regelwerken
nicht in: mer hinreichend bet·ucksichtigt. In vielen Bereichen sind deshalb wasser-
bauspezifische Zusatzregelungen zu vorhandenen Normen erforderlich, die inner-
halb der Wasser- und Schiffahrtsverwaltung des Bundes seit langem in den sog.
„Zusiitzliehen Technischen Vertragsbedingimgen - Wasserbau (ZTV-W)"
festgeschrieben werden. Fur den Neubau von Verkehrswasserbauwerken aus
Beton gilt beispielsweise die ZTV-W LB 215, die im Vergleich zur DIN 1045 u. a.
weitergehende Anforderungen an die Betonzusammensetzung bei Frostangriff
(w/z 6 0,55, LP-Bildner), an WU-Betone (e 5 30 mm), an die Hydratations-
warmeentwicklung oder an die Betondeckung (min c=5 cm) stellt.
Fur Schutz- und InstandsetzungsmaBnahmen an Verkehrswasserbauwerken aus
Beton existierte bislang keine eigene ZTV-W. Mit zunehmender Bedeutung der
Bauwerkserhaltung, auch im Verkelfrswasserbau, machte sich deren Fehien in den
letzten Jabren allerdings mehr und mehr negativ bemerkbar. Auf Auftraggeber-
seite muBten die wasserbauspezifischen Anforderungen an Materialien und an die
Bauausftihrung far jede BaumaBnahme von neuem detailliert im Bauvertrag
festgeschrieben werden, eine Anforderungsnivellierung innerhalb der Wasser- und
Schifffahrtsverwaltung war nur bedingt gegeben. Die Auftragnehmerseite und hier
insbesondere die Materialhersteller konnten sich mangels hinreichender Anfor-
derungstransparenz nur bedingt auf die verkehrswasserbauspezifischen Gegeben-
heiten einstellen.
Ab 1993 wurde deshalb in einem vom Bundesministerium far Verkehr einge-
setzten Arbeitskreis, dem Vertreter der Wasser- und Schiffahrtsverwaltung des
Bundes, der Lander, verschiedener Zweckverbiinde, Materialprufanstalten und
Ingenieurbilros sowie der Bundesanstalt far Wasserbau angeh6ren, die
"Zusatzlichen Technischen Vorschriften - Wasserbau far Schutz und Instand-
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setzung der Betonbauteile von Wasserbauwerken (Leistungsbereich 219)", kurz
"ZTV-W LB 219" genannt, erarbeitet. Diese ZTV ist zwischenzeitlich fertigge-
stellt und im Juli 1997 in der Wasser- und Schiffahrtsverwaltung des Bundes
eingefithrt worden.
Die ZTV-W LB 219 wurde konzipiert fir MaBnahmen zum Schutz und zur
Instandsetzung von unbewehrten und bewehrten Betonbauteilen des Verkehrswas-
serbaues wie beispielsweise von Schleusen, Hebewerken, Wehren, Sperrwerken
oder Hafenbauten. Sie ist allerdings nur Rir Bauteile anzuwenden, die zumindest
far die Durchfahrung der MaBnahmen vor dem Zutritt von Wasser geschutzt wer-
den k8nnen. Die ZTV-W enthalt keine Vorgaben far das Fullen von Rissen in
Betonbauteilen von Verkehrswasserbauwerken, hierfar bleibt auch Weiterhin die
ZTV-RISS gultig.
Die ZTV-W LB 219 enthalt Zusatzliche Technische Vertragsbedingungen Br die
Ausfallrung von Schutz- und InstandsetzungsmaBnahmen und wird Bestandteil
des zwischen Auftraggeber und bauausfi brender Firma abzuschlieBenden Bau-
vertrages.
Unabdingbare Voraussetzzing far den Erfolg von Schutz- und Instandsetzungs-
maBnahmen sind sicherlich eine umfassende Analyse de, Bauwerkssituation Und
eine detaillierte Planung der MaBnahmen durch einen sachkundigen Ingenieur.
Hierauf wird in einer Vorbemerkung zur ZTV-W ausdrucklich hingewiesen. Dar-
fiber hinausgehende Vorgaben und Hinweise zur Bestandsaufnahme und Planung
geharen allerdings im Regelfall nicht zum Leistungsumfang der bauausfahrenden
Firmen und k6nnen deshalb im Bauvertrag und damit auch in der ZTV-W nicht
berucksichtigt werden.





5 Spritzm6rtel/Spritzbeton mit Kunststoffzusatz (SPCC)
6 Zementmortel/Beton mit Kunststoffzusatz (PCC)
7 Oberflachenschutzsysteme (OS)
Die Abschnitte 1 und 2 der ZTV-W getten immer und bilden mit einem oder
mehreren der baustoffspezifischen Abschnitte 3 bis 7 die jeweiligen Zusatzlichen
Technischen Vertragsbedingungen.
Insbesondere far Beton und far Spritzm6rtel/Spritzbeton, die wesentlichen
Instandsetzungsmaterialien im Verkehrswasserbau, werden in der ZTV-W LB 219
teilweise erheblich uber DIN 1045 und DIN 18551 hinausgehende Anforderungen
aufgestellt. Neu ist auch die Einfiihrung einer Frostprufung als Abnahmekriterium
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far Betone bzw. Spritzbetone, die in der Wasserwechselzone suB- oder meerwas-
serbeaufschlagter Bauwerke eingesetzt werden sollen.
Bei SPCC, PCC und OS, die im Verkehrswasserbau eine vergleichsweise geringe
Bedeutung haben, wird weitgehend auf bereits am Markt verfOgbare, nach ZTV-
SIB geprofte Stoffe und Stoffsysteme zuruckgegriffen. ·Fit den Verkehrswasser-
bau geeignete Materialien werden analog zur ZTV-SIB in sogenannten
"Zusammenstellungen der gepruften Stoffe und Stoffsysteme - Wasserbau" zu-
sammengefaBt, die konftig bei der Bundesanstalt far Wasserbau in Karlsruhe
gefahrt werden.
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Dipl.- Ing. Ch. Kubens, (D)
KUBENS Ingenieurgesellschaft mbH, Numberg
Betoninstandsetzung von Wasserbauwerken nach der neuen ZTV-W LB 219
Die vorliegende Fassung der "Zusatzlichen Technischen Vertragsbedingungen -
Wasserbau far Schutz und Instandsetzung der Betonbauteile von Wasserbau-
werken" des Bundesministers far Verkehr, Abteilung Binnenschiffahrt und Was-
serstraBen wurde von der Arbeitsgruppe "Standardleistungsbeschreibung im Was-
serbau" unter Beteiligung der LAWA, des DVWK, der Fachministerien und Fach-
verbiinde erarbeitet. Die Federfihrung hatte die Bundesanstalt flir Wasserbau in
Karlsruhe.
Der WeiBdruckentwurf der ZTV-W bildet die Grundlage der vorliegenden Arbeit,
die offizielle Einkhrung der Vertragsbedingungen erfolgt im Laufe des Jahres
1997 mr die Wasser- und Schiffahrtsverwaltung des Bundes .
In der Folge wird ein gesonderter Standardleistungskatalog erarbeitet.
1 Geltungsbereich








Fur das Fallen von Rissen und Hohlritumen in Betonbauteilen gilt die ZTV-RISS
93 uneingeschriinkt.
2 Voraussetzung fiir die Betoninstandsetzung
- Bearbeitung durch einen sachkundigen Planungsingenieur
- Bestandsaufnahme und Zustandsanalyse des Bauwerkes und der Bauteile
- Ermittlung der Schadensursachen
- Detaillierte Planung der verschiedenen BetoninstandsetzungsmaBnahmen
- Bauuberwachung durch einen erfahrenen Ingenieur
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3 Beanspruchungsgruppen
Allen Bauteilen, die instandgesetzt werden sollen, sind Beanspruchungsgruppen





1 Smwasser tempordr, selten Swl
2 zyklisch, haulig SW2
3 standig SW3
Zusatzliche Beanspmchungen·
4 Frost-Tau- maBige Wassersittigung Fl-Wl
5 Wechsel hohe Wassersattigung Fr#42
6 Taumittel TM
7 Mechanische SchiNahrt, Eisgang MM
8 Belastung Geschiebe MB2
9 ge,inge Verkehrsbelastung MB3
10 starke Verkehrsbelastung, Guterumscilag MB4
11 Chemischer schwach CAl









MWl1 Meerwasser temporar, selten, aerosol
2 zyklisch, haufig MW2
3 standig MW3
Zusatelche Beanspruchungen
4 Frost-Tau- maeige Wassersattigung FTWl
5 wechset hohe Wassersattigung FTW2
TM
6 Taurnittel
MBl7 Mechanische Schiffahrt, Eisgang
8 Belastung M82Geschiebo
MB39 geringe Verkehrsbstastung
10 starke Verkehrsbelastung, Gilterumschlag MB4
RD
11 Rucksekige Durchfeuchtung
Tabelle lb: Beanspruchungsgruppen Air Bauteile im Meerwasserbereich
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Tabelle 2: Anforderungen an die AbreiBfestigkeit des Betonuntergrundes
nach AbschluB der Vorbehandlung
5 Baustoffe
5.1 Beton B II fiir Aullenbauteile nach DIN 1045
Das Anforderungsprofil kr den Beton ergibt sich aus Tabelle 3a fur Bauteile im
SuBwasserbereich
Anwendungsbereiche: Vorsatzschalen, Aufbeton, verankert, bewehrt, Mindest-
dicke 25 cm.
Speicherbecken Borna, Verbindungsbauwerk
5.2 Spritzmbrtel/Spritzbeton nach DIN 18551
Das Anforderungsprofil far den Spritzmbrtel/Spritzbeton ergibt sich aus Tabelle
48 far Bauteile im SuBwasserbereich.
Anwendungsbereiche: Betonersatz, Mindestdicke 3 cm (unbewehrt) und> 5.cm
(bewehrt).
Talsperre Wippra, Wasserseite und Einlaufbauwerk
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5.3 Spritzmlirtel/Spritzbeton mit Kunststoffzusatz (SPCC)
Es handelt sich hier um die von ZTV-SIB bekannten Produkte der Baustoffin-
dustrie.
Die Eignung fiir den Bereich SW 2 und MW 2 ist durch eine zusatzliche Priifing
der Dauerhaftigkeit bei Wasserbeaufschlagung nachzuweisen, da sich gezeigt hat,
daB bei einigen Produkten die Biegezugfestigkeit gegenuber der Lagermg in
Normalklima z.T. erheblich nachgelassen hat.
Als Grenzwert gilt ein maximaler Abfall der Biegezugfestigkeit nach 91 Tagen
Wasserlagerung auf 60 % der Prufergebnisse bei Trockeniagerung.
Anwendungsbereiche: Betonersatz, Schichtdicke 1 cm bis 5 cm.
Talsperre Kelbra, Bauwerk II, Hochwasserentlastung und Tosbecken
5.4 Zementmartel/Beton mit Kunststoffzusatz (PCC)
Es handelt sich auch hier um die von ZTV-SIB bekannten Produkte, der Nachweis
der Dauerhaftigkeit ist analog 5.3. zu erbringen.
Anwendungsbereiche: Betonersatz, Schichtdicke 1 cm bis 10 cm
Brackenkappen, Teililitchen, Schalungsanker - VerschluB, Instandsetzong von
Fehlstellen
5.5 Ober£liielienschutzsysteme (OS)
Die in ZTV-SIB enthaltenen OS - Produkte eignen sich im Wasserbau nur an
wenigen, klar definierten Einsatzstellen far eine dauerhafte Betoninstandsetzung.
Keine Eignung der Produkte ist bei den maBgebenden Beanspruchungsgruppen
SW 2, SW 3, MW 2, MW 3, FTW 2, weiteren Gruppen sowie RD gegeben.
Insbesondere bei der letztgenannten Ruckseitigen Durchfeuchtung versagen die
Systeme.
Die zugelassenen Oberflachenschutzsysteme for die Beanspruchungsgruppen er-
geben sich nach Tabelle 5.
Anwendungsbereiche: Hydrophobierung von Betonflitchen, Beschichtung von
Betonflachen
Oberflachenschutzsysteme sind Kir die ihnen zugeordneten Beanspruchungsgrup-
pen geeignet, sie stellen jedoch hinsichtlich der Dauerhaftigkeit keine gleichwer-
tige Alternative zu betontectinischen InstandsetzungsmaBnahmen dar.
Sie sind gg£ eine temporare Alternative filr eine (aufwendigere) konventionelle
Betonersatzmethode.
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112 3|4| 5 1 6
Beanspru- Oberflachenschutzsysteme gemall ZTV·S18
chungsgruppen
gem88 Tabelie OS-A OS-C" OS-D" OS-F
1.la bzw. 1.lb
Grundanforderungen
Swl X X X X
2 SW2
3 SW3




7 FTWl X X X X
8 FTW2









··- Grunds3tzlich nicht verwendbar
X Grundsazzlich verwendbar
1} Nur Systeme mir Nachwels fur Spritzbereich gemaB ZTV-SIB
Tabelle 5: Oberflachenschutzsysteme for Bauteile im SuB- bzw. Meerwasserbereich
Oberflachenschulzsysteme fur Bauteile
Bezeichnung nach:
ZTV-SIB Dafatb Eigenschaften Mindeststarke Bindemittel
OS-A 0Sl Hydrophoblerung Silan, Siloxan
OS-C OS 4 Beschichtung 80 p AY, PUR, POL.Disp.
OS.D I 035b Beschichtung 2 mm(1,5 mm) Zement-Polymerisat-
Gemisch
OS- Dll OS 5a Beschichtung 300 A 400 p Polymedispersion




Ihr kompetenter Partner fur komplette Leistungen:
- konstruktiver Wasser- und Ingenieurbau
- Betoninstandsetzung
- Spezialtiefbau
- Bauuberwachung, Bauoberleitung, Projektsteuerung
Unsere Leistungen umfassen alle Phasen von der
Bestandsaufnahme und Beratung zum Bau- und
Instandsetzungskonzept uber die ausfuhrungsreife
Planung, die Bauuberwachung / Bauoberleitung bis zum
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A Reconstruction of the Anti-Flood Reservoir Buk6wka on the River B6br
1 Introduction
Engineering structures tend to age as years pass. This ageing might be looked into
materials wear, technological equipment wear, the object's tasks and functionality.
The present paper discusses the redesign of the Buk6wka anti-flood dry reservoir,
built in 1903-1907, with a heavy concrete dam (one ofthe first in the world) into a
multi-task reservoir, with an elevation of damming by 11 m and a six times
increase of volume. The redesigned reservoir has been in operation for 9 years
now. The paper includes a characteristic and history of operating the old concrete
dam and the way it was adapted to meet new working conditions, as well as some
of the events of its design, construction and the operation of the redesigned reser-
voir.
2 The reservoir's location and tasks
The reservoir is located in the valley of the River B6br and the Ztotna Creek,
between the villages Buk6wka and Miszkowice in commune of Lubawka and the
province ofJelenia G6ra.
.The catchment area and the valley along the dam's section is closed by a series of
hills of the Szczepanowski Ridge with the relative elevation of ca. 80 m. In 1903-
1907, along this section, a 2.5 million m dry reservoir was built, the task ofwhich
was protection of the B6br valley against floods. The reservoir was created by
partitioning the valley's narrowing with a heavy concrete arc dam, 216 m in length
and totalling 27 m in height, of which 15 m above the ground. After the recon-
struction, the principal task ofthe constant-damming reservoir is water storage for
Watbrzych town water mains supply.
The amount of water directly collected from the reservoir amounts to
Q = 0.59 m'/s = 50000 m'/d with p = 95% confidence of supplies and a guarantee
ofsanitary flow below the reservoir of Q = 0.090 m /s.
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1. The new earth dam.
2. The old concrete dam
3. The water supply work
4. The flood discharge work
Fig. 1:
Tile Reservoir Buk6wka. The














The formations are in the form ofpudding stones 70%; fine and medium-grained
sandstones 25% and sandy or silty shales 5%.Tile foundation's roof is highly






axis. Along the damming section, the cracked foundation occurs down to a depth
of40 m in the valley and 15 m on the slopes.
4.2 Quaternary formations
These are represented by alluvial formations, the thickness of which along the
valley axis reaches 24 m, dropping down to 4 m on the slopes. The alluvials occur
in the forms ofsilty gravels and boulders.
4.3 Detrital formations
These occur in the forms of clays and silty rubbles, the thickness of which ranges
0.70 - 4.0 m.
5 The technical specifications ofthe reservoir after the reconstruction
5.1 Reservoir
Total volume V = 16.75 million m'
Usable volume V = 14.00 million m3
Passive storage V = 0.90 million m'
Flood surcharge:
constant V = 0.65 million m'
lake V = 1.20 million m 
Reservoir area F = 199 ha
Maximum damming height H = 27.5 m
Reservoir length L = 2.8 km
Reservoir maximum width B = 1.4 km
Damming section width Bl = 0.26 km
5.2 Front dam
A second-class dam, built of local materials - silty gravels and boulders. The
body of the earth dam is adjacent to the existing concrete dam on the low water
side. Dam height = 25.5 m, length = 300 m. The dam's outside slope is 1:2,1:2.5,
1:15. The earth dam is 10.35 higher than the existing concrete one. On the upper
water side, along the concrete dam, a 3.0 x 3.0 m inspection-injection gallery was
built on the rock foundation. From the gallery, by means of diagonal openings
reaching a depth of 50 m, a cement screen was made. The body is sealed with a
clay core laid on the existing concrete dam. The upper part of the earth dam is
proteqted from filtration with a screen made of concrete slabs laid on the water-
facing side, ending with prefabricated sill in the crest. On the dam crest there is an
access road which loops on the left abutment.
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5.3 Outlet devices
Bottom outlet with a water intake
It is placed at the base ofthe right slope ofthe valley.
The outlet design includes the following:
- anintaketower 33.Ominheight;
·- a horizontal tunnel under the dam, 92.0 in length;
- a building at the outlet;
- a rapid 46.0 in length;
_ a sitting basin 17.5 in length.
The two-storey horizontal tunnel has got two outlet openings 2.0 x 2.5 m in size
and a revision opening 3.0 x 5.0 m above them. Flat locks in envelopes close both
the main and emergency locks. Outlet discharge Q=2x 16.0 m /s.
Surface overflow
It includes the following:
- a 10.5 x 15.5 m tower, 12.0 m tall;
- a 4.0 x 4.5 m tunnel, 33.5 m long;
- a rapid 91.0 long and 3.5 m wide;
In the tower, two flap closures are installed, the closures are 7.5 m long and 1.0 m
tall, the overflow discharge = 62.0 mVS.
6 The old concrete dam
The heavy4ype concrete dam, 218 m in length and 27 m in height, built in an
R = 250 m arc (Fig. 2) was built with no dilatation. In its half, the body ofthe dam
is placed under tile ground. The dam towers 14 m over the ground (Fig. 2). The
volume of the overground part = 12,600 m , the overall volume being ca.
3,600 m: At the time, chiefly hard stone - granite, basalt - dams were built
(Pilchowice, Leina). Tilere were shortages of sand and gravel in the vicinity of
Buk6wka and the local pudding stones and sandstones failed to warrant durability
of the structure. Hence a decision was made to build a concrete dam. The coarse-
grain aggregate was produced at a quarry on the right abutment, the sand was
brought in and the gravel fraction was not applied at all. The concrete was laid in
horizontal layers and compactedmanually.
Due to thermal contracture, the monolithic body of the dam cracked into 9 sec-
tions, 20-25 m in length. The last cracks were reported in 1929. The dam was
leaking heavily and, in the overground part, water was falling over the entire wall
surface. In the foreland, the soil got liquefied with water springs. The German
administration had a plaster made on the water side and the cracks acting as dila-
tation were sealed. In 1967-1970 there was a cement diaphragm made in the dam
and the foundation to the depth of 8 m, the diaphragm with openings every 1.0 m,
6400 m2 in the area. The effectiveness of the works was established on site by
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filling the reservoir to the overflow level. The amount of water falling on the air
side over the ground was ·0.182 m3/s, which corresponds to the filtration coeffi-
cient k = 8.6 m3/day/lm2 of the wall. It was a value which slightly exceeded soil
permeability in the foundation.
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Fig. 2: The Reservoir Bukawlka. The section ofthe front dam after ist reconstruction.
1. The oId concrete dam 3. The concrete screen 5. The plastic ofcore clay
2. The new earth dam. 4. Drainage system 6. The control gallery
Dam concrete parameters:
volumetric density: 1.90-2.44 T/m3 2.15 T/m' on average;
strength: 31-224 kG/cml 100 kG/cm2 on average;
porosity: 12-26 % 18% on average;
absorbability: 1-21 % 8% on av.erage.
The test of the rock foundation showed a sloping of the layers towards the low
water and a leading system of cracks in the horizontal plane, parallel to the axis of
the valley. Tight rock occurs at a depth of 5 - 8m from the roof in the abutment
area and 30 - 40 m in the valley.
7 Front dam design
While designing the dam, the following assumptions were taken into account:
- the reconstructed dam will be 11 m higher than the existing concrete one and its
overall height will grow to 26 m;
- the concrete dam founded on the rock is strong enough but it is highly perme-
able. Also the rock foundation is cracked and permeable;
- the alluvials along the dam section and in the bowl (gravels and silty boulders)
behave likepermeable even through compacted;
- due to extremely limited water resources, the damming section must be tight.
The concept ofthe dam was additionally affected by the following:
- the sealing type and technology for the rock foundation and the method of
sealing the alluvials ofthe concrete dam body;
1
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- local soil materials (gravels and silty boulders, dump clays) and the technology
of dam design;
- location and type of outlet devices (bottom outlets and water intakes, surface
overflow), building excavation pits and the stage of directing building work
waters;
- the work stages and cycle for engineering works on a very small area, limited by
steep slopes.
Having analysed many conceptual variants, the final decision was to accept the
structure size which, after incorporating some changes during construction, are
presented in Fig. 2. It is an earth dam fully using the body of the concrete dam,
adapted to the new function, in particular:
the water side walllimited the building pit for the gallery and the clay core;
- the dam body was the foundation for the gallery and the clay core and acted as
the reverse filter for the core;
the dam crest is the support for a reinforced concrete girt linking between the
clay core and the concrete slab tight screen in the upper part of the earth dam
water side slope.
The final effect ofthe solution which was accepted is the appropriate use ofa con-
crete dam body for constructing an earth dam with a clay core, built of local mate-
rials. This yielded a single, functional and structural unit. Due to horizontal cracks,
the rock foundation was sealed with a single-row cement diaphragm with diagonal
openings 30° inclined from the pi-meson towards the slopes.
The dam was designed by J. Piasecki and his team of HYDROPROJEKT WROC AW.
The construction was performed by ENEROOPOL - 7 POZNAS.
8 Positive phenomena revealed during the construction and operation
1. The water inflow into the building pit of the gallery was much smaller than ex-
pected.
2. The soil in the deposit of powdery materials, after dewatermg, and the natural-
state clays displayed only slightly higher humidity than the optimum; this did
not bring about any difficulties in compacting.
3. The application of diagonal openings in the cement screen allowed for a ca.
30% saving of their area as compared with the expected value.
4/ The elongation of the dam's right wing is a morphological lowerihg on the
Szczepanowski Ridge, elevated 7 m above the damming level. Here, the roof of
non-permeable rock occurs up to 15 m below the damming level, along a 600 m
long section. To seal the top, 10 thousand geological openings were planned.
During the coissfruction, for a few years measurements of water level in pie-
zometers had· been performed in the area. The analysis of the measurements
allowed the decision to start operating the reservoir; no water escape through
the morpho,logical lowering was observed.
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5. After the leakage had eliminated, the inspection gallery placed 40 m below the
reservoir water level is almost tight.
9 Negative phenomena revealed during the construction
During the 2"d stage of building the pit for the gallery and the core, it was revealed
that the concrete dam, along a 40 m long section, is not founded on the rock.
The thickness of the alluvials in the erosion trough under the dam foot was up to
7m and the concrete dam height 27m. The recommendations by the committee and
appointed experts aimed to move the gallery off the dam wall at a distance
resulting from the safe soil wedge, equal to more than 30 m. Such a solution
would have substantially increased the amount of earth works when making and
filling the building pit, lengthened the gallery and foundation cementing, raise the
core volume and, subsequently, it would have increased the cost and made the
investment cycle longer. Following observations and assessments of local perco-
lates from under the dam, the condition and parameters of the soil under the dam
(compact with the vertical wall, with no trace ofsli(ie) as well as the concrete dam
body working condition, the decision was made to leave the gallery against the
dam wall and founding it on a concrete cork.
10 Conclusions after nine years of operation
This period includes the cycle of annual test damming and further operating dam-
ming.
To date, all ofthe structures are working faultlessly. After the reservoir had been
filled up, within the area of Miszkowice polder there occurred swamping of the
ground in the lateral dam foreland and a few cellars were flooded. After a drainage
along the buildings and ground drainage in the dam foreland had been made, the
negative filtration phenomena disappeared. The gravitational ventilation in the
inspection gallery under the dam fails to do its job. The gallery-exhibits periodical
moistening ofthe walls and fog, which accelerates corrosion ofthe wiring system.
This is a problem to be solved. The settlement of the earth body of the dam and
concrete structures stay normal. The piezometers show that the depression curve
in the dam body tends to get settled very low.
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Dipl.- Ing. R. T6lzer, (D)
Landestalsperrenverwaltung des Freistaates Sachsen, TSM Spae
Schadensbeseitigung an Gewiissern und Wasserbauwerken, Beispiele aus der
Lausitz
Zustandig in der Lausitz Sr die Betreibung von Wasserspeichern und die Unter-
haltung der Gewasser 1. Ordnung ist die Talsperrenmeisterei Spree, ein Betrieb
der Sachsischen Landestalsperrenverwaltung.
In Ihren Aufgabenbereich fallen die beiden Talsperren Bautzen und Quitzdorf als
gr6Bere Speicher und bis jetzt die zwei Restlochspeicher Lohsa I und
Knappenrode sowie 4 kleinere Stauanlagen. Im Gewhsserbereich gibt es
rund 775 km Vorfluter 1. Ordnung
und etwa 160 wasserwirtschaftliche Anlagen, das sind vor allen Dingen
Wehre und Sohlschwellen.
Die Speicheranlagen - die alteste ist wahrend des letzten Krieges, die nachste 1953
und die anderen sind alle nach 1965 entstanden - befinden sich bis auf einzelne
Bauteile in Sohiand (Absperrklappe) und in Bautzen (wo die bituminase
AuBenhautdichtung und verschiedene Betonbauwerke sanierungsbedurftig sind) in
funktionsfithigem Zustand.
Mit der Vorbereitung der Instandsetzung wurde inzwischen durch Zustandsbegut-
achtungen begonnen. Die vollstandige Wiederherstellung und Ertitchtigung dieser
Bauwerke nach dem gegenwiirtigen Stand der Technik, z. B. durch Einbau von
Kontrollmaglichkeiten, wird mit einer Sanierung der Gesamtantagd verbunden.
An der TS Quitzdorfwaren am Damm infolge des strengen Winters 1995/96 durch
Eis verursachte Schaden zu verzeichnen. Von diesen Schiiden und ihrer Beseiti-
gung 1996 wird am SchluB des Vortrages noch mit einigen Bildern berichtet.
Die Situation an den FlieBgewassem ist durch den geringen Anteil von nur 3-5%
noch im naturlichen Zustand vorhandener Wasserlitufe vor allem an den Ober-
litufen und durch Verlinderungen unterschiedlichen AusmaBes infolge vielfaltiger
Einflusse an den ubrigen Wasserlaufen gekennzeichnet.
Der Gewasserausbau ist nicht erst ein Ergebnis der letzten 40 Jahre, sondern wird
schon seit langem praktiziert, z.B. ist die Lohsaer Kleine Spree Rk die Teichbe-
wirtschaftung im Laufe mehrerer Jahrhunderte kunstlich ausgebaut worden. Wei-
terhin erfolgte der Gewasserausbau in Siedlungsgebieten und Ortschaften, an po-
litischen Grenzen, far Gewassemutzungen, ftir den Braunkohlenbergbau und zur
Vorflutverbesserung far die Landwirtschaft.
Ein GroBteil der Flie.Bgewasser hat sehr weitgehende Umgestaltungen erfahren
und wurde zu landschaftsuntypischen, unnaturlichen, unasthetischen monotonen
Kunstgerinnen defonniert. Sie sind zum Teil eingedeicht oder in Gel3ndeein-
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schnitten gefillirt, ihre Gestaltung, Linienfiihrung, Profilierung und Ausbau sind
rein technisch. Naturlich erfallen sie im Rahmen der BemessungsgraBen ihre Auf*
gaben, erfordem aber bekanntermaBen wesentlich h6here Pflege- und Instand-
setzungsaufwendungen. Zu sozialistischen Zeiten war dies aus kapazitiven Gron-
den und ist jetzt vor allem aus finanziellen Grunden nicht immer m6glich. Damit
ist schon eine wesentliche Schadensursache benannt.
Sehr· wesentlich hat der Bergbau die FlieBgewasser in der Lausitz gepragt, z.B.
.
durch Ausbau far die Abfilhrung graBerer Sumpfungswassermengen, durch Eisen-
hydroxidablagerungen aus diesen Wassern und durch etwa 50 km Gewlisserverle-
gungen um Tagebaugebiete.
Das Beispiel des folgenden Gewasserschadens resultiert aus diesen Bergbauakti-
vitaten.
An mehreren Gewasserverlegestrecken, beispielsweise der Spree um den Tagebau
Birwalde und der Kleinen Spree am Restloch Burghammer, wurde das Mittelwas-
serprofil mit Folie gedichtet, um den Wasserandrang zum Tagebau zu begrenzen
und Standsicherheitsgefahren wegen des Anstehens schluffiger und flieBflihiger
Sande auszuschlieBen.
Nach dem Auslaufen des Bergbaus stieg das Grundwasser wieder an und uberstieg
besonders bei Gelandeeinschnitten den Oberflachenwasserstand der Spree unter-
halb Uhyst:
Pegel-Nr. Station ca.
1 3,2 + 75
2 3,3 + 75
3 3,4 + 75
4 3,5 + 25
















Der Wiederanstieg des Grundwassers fiihrte zu Auftriebserscheinungen der Folie
an der Spree zwischen Biirwalde und Uhyst und zu erheblichen Zerst6rungen und
FlieBrutschungen der Einschnittbtischungen.
Um diesen Erscheinungen zu begegnen, war eine Folio mit ventilartigen
Ehtlastungsaffnungen, die jedoch offensichtlich nicht mehr funktionieren, einge-
baut worden.
Ursachen k6nnen Alterung, Verklebung infolge Druck oder Zusetzen mit Fein-
material sein.
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Im Vorlauf zu der eigentlichen Sanierung der mehrere Kilometer langen Gewiis-
serstrecke sollen aufetwa 100 m Lange zwei Sanierungsvarianten erprobt werden:
Variante I: Perforation der Folie durch Bohrungen in der Sohle und Austausch
des vorhandenen schluffigen, feinsandigen Bodens durch Mittelsand
Variante II: Perforation der Folie durch Schlitzung der Baschungen nach Abtrag
der Uberdeckung und Bodenaustausch wie bei Var. I
Der Erfolg der MaBnahmen ist durch Messung der Grundwasserpegel zu kontrol-
lieren.
Da der Endstand des Grundwassers noch nicht erreicht ist, kdnnen dranierende
MaBnahmen an den Einschnittbdschungen oberhalb des Mittelwasserprofils er-
forderlich werden.
Das nachste Beispiel betrifft die Deiche der Schwarzen Elster zwischen dem ehe-
maligen Tagebau Laubusch auf der einen Seite und den Tagebauen Bluno, Skado
und Koschen auf der anderen Seite.
Durch jahrelange ungenugende Unterhaltung der Hochwasserschutzdeiche, her-
vorgerufen durch fehlende Kapazittiten, hat sich in diesem Bereich folgende
Situation entwickelt:
I) Besonders in diesem Abschnitt der Schwarzen Elster befinden sich rechtsseitig
mehrere Stellen nicht ordnungsgemiiB verflillter Altllufe, die eine Durch-
bruchgefahr bei Hochwasser darstellen. Das angrenzende Geliinde liegt teil-
weise sehr tief und besonders gefahr(let ist die Ortslage Geierswalde.
Es gab bereits beim Hochwasser zum Jahreswechsel 1986/87 einen
Deichbruch bei FluB-km 118.690 im Bereich eines verfallten Altlaufes. Dies
hate die Uberflutung von landwirtschaftlicher Nutzflache, die Gefalirdung der
Ortslage Geierswalde und einen Durchbruch zum Speicher Koschen zur Folge.
Das Wasser uberflutete die StraBe Tatzschwitz-Geierswalde, schoB in den
Speicher Koschen und grab dabei eine 100 m breite, ca. 8 m tiefe und rd. 500
m lange Erosionsrinne am Rand der Ortslage Geierswalde ins Gelande.
ID Durch unkontrollierten Bewuchs beeintrachtigen derzeit vorhandene Baume,
Striiucher und Hecken die Standsicherheit des Deiches mit folgenden Auswir-
kungen:
a) Bei starkem Sturm kann der Deichboden durch Baumwurzeln gelockert
werden und evtl. umstitrzende Bliume k6nnen Deichsch :den verursachen.
b) Es sind im Deich auf der wasserseitigen Baschung alte abgeschnittene,
teilweise stark verrottete Baumstumpfe 0 40 - 80 cm vorhanden, Go daB
Hohlrtiume und Sickerwege entstanden sind.
c) Das Auftreten von Wuhltieren wird durch den starken Bewuchs begunstigt.
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d) Bei erh6hten Stramungen und Wellenschlag ist der vorhandene
wasserseitige, unkontrollierte Bewuchs der Gehulze Ansatzpunkt  ir
Deichbeschiidigungen.
e) Durch den starken Bewuchs ist die Deichaberwachuna und Kontrolle und
im Hochwasserfall die Deichverteidigung erschwert.
Die Standsicherheitsuntersuchungen ergaben folgende Feststellungen:
- Der Damm ist in bezug aufdie geforderte Lagerungsdichte nicht standsicher.
Alle Abschnitte sind nur locker bis mitteldicht gelagert. Die geforderte La-
gerdichte von Dp. = 97 % wird uber die gesamte Deichstrecke nicht erreicht.
An einigen Stellen ist die Sonde teilweise mehrere Dezimeter durchgerutscht,
so daB dort auf sehr lockere Lagerung bzw. Hohlriiume zu schlieBen ist.
- Die derzeitigen vorh. Bbschungsneigungen der Darnme besonders der land-
seitigen B6schung - entsprechen nicht den neuesten Anforderungen an HW-
Deiche von 1 :mb -1 :<2,3.
- Bei der vorhandenen Dammgeometrie tritt die Sickerlinie ca. 0,10 - 0,40 m
uber dem Gelande aus. Wegen der lockeren bis sehr lockeren Lagering des
Deichmaterials (begunstigt durch verrottete Wurzeln alter Gehalze, Gange
von Wihitieren und der an einigen Stellen vorhandenen, aber nicht ordnungs-
gemiiB verfullten Altlaufbereiche) besteht die Gefahr eines Erosionsgrund-
bruches.
Ganz prekar wird die Situation bei Hochwasser mit Eisgang. Ein Beispiel dafar,
was Sr Eismassen und Eisschollen sich bei langanhaltendem Frost bilden kannen
und welche Gefahr durch Eisversetzung bei Hochwasser fiir die Deiche und Bau-
werke entsteht, hat der Winter 1996 im Februar/Marz gezeigt.
In Verbindung mit der kunftigen Neugestaltung der FluBaue der Schwarzen Elster
ist vorgesehen, neue Deiche ca. 100 bis 150 m landseitig als ErsatzmaBnahme far
die Bergbaufolgen zu errichten, und die Auengestaltung der Schwarzen Ester zu
uberlassen. Diese Gestaltungskonzeption ist jedoch kurzfristig nicht umsetzbar.
Da ein Neuaufbau am gegenwartigen Standort ebenso nicht kurzfristig realisiert
werden kann, werden je nach Zustand und Gefahrdung abschnittsweise Siche-
rungsmaBnahmen durchgefohrt.
Fur den gefahrdetsten Bereich von etwa 250 m oberhalb und bis 350 m unter-
halb der Deichbruchstelle von 1987 kommt als kurzfristig zu realisierende Siche-
rung die Spundwandvariante aus folgenden Gruilden zur Anwendung:
- Bei Anordnung einer Stahlspundwand werden die im Deich vorhandenen
Hohlraiume und Sickerwege dauerhaft unterbrochen. Diese Hohl- und Sik-
kerwege sind durch jahrelangen unkontrollierten Bewuchs der Deiche ent-
standen.
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- Besondere Gefahr besteht
. durch die vorhandenen alien Baumstampfe (ca. alter 5 m wasserseitig ein
groBer alter, verrotteter Baumstumpf 0 40 - 80 cm!)
· durch die angrenzenden, nicht ordnungsgemliB verfallten Altlaufbereiche
mit dem vorhandenen Faulschlammanteil und dem in diesen Bereichen be-·
sonders ausgepragten Bewuchs.
- Durch das Schlagen det Spundwand erfolgt gleichzeitig eine Verdichtung des
Deiches, wobei die derzeitige rechnerisch unzureichende Standsicherheit
erh6ht wird.
- Durch das Vol·handensein einer stabilen Stahlspundwand mit Sch16ssem wird
die Deichbruchgefahr gebannt, auch wenn die erwanschte Absenkung der
Sickerlinie rechnerisch nicht nachweisbar ist.
- Die Aufnahme statischer Krafte kam nur durch eine Stahlspundwand erzielt
werden. Eine Dichtungsschmalwand ist nicht in der Lage, derartige Krafte
aufzunehmen. Sie ist ausschlieBlich „Dichtungselement".
- Bei Durchihrung der Spundwandvariante erfolgt kein wesentlicher Eingriff
in den Geh61zhaushalt. Es sind keine umfangreichen Rodungsarbeiten erfor-
derlich.
- Die Spundwandarbeiten kennen in der vegetationsarmen Jahreszeit durchge-
filhrt werden.
Die Arbeiten sind bereits weit fortgeschritten. Die Bearbeitung der nachsten
Deichabschnitte wird gegenwitig planerisch bearbeitet.
Auf weitere Schadensbehebungen z.B, am Wettigwehr, daB infolge mangelhafter
Unterhaltung nur noch aus ruinenhaften Randmauern bestand, und nun als rauhe
Rampe wiederhergestellt wurde, soll hier nur hingewiesen werden. Die gewlihite
Bauweise figt sich besser in die Landschaft ein und bietet der Wasserfauna
gleichzeitig Wanderungsm6glichkeiten.
AbschlieBend ein Beispiel fi r eine Schadensbeseitigung an der Talsperre Quitz-
dori:
Im Winter 1995/96 kam es durch die starke Eisbildung zu Verformungen der was-
serseitigen Schutzschicht des Dammes. Ebenso wurden nach Sud und West wei-
sende Ufer und B8schungen betroffen, wo ca. 2 m hohe Aufschiebungen zu ver-
zeichnen waren.
Die totale Vereisung der Talsperre dauerte fast 3,5 Monate, als maximale Eis-
stdrke wurden 44 cm erreicht und in den ersten beiden Monaten war eine hohe
Sonnenscheindauer ohne Schneebedeckung des Eises zu verzeichnen.
Vermutlich durch horizontale temperaturabhingige Ausdehnung des Eises wurde
am Hauptdamm die Steinschuttung mit der Schotterschicht von den darunterlie-
genden Kies- und Splittschichten abgeschoben und nach oben verfrachtet. Kies-
und Splittschichten wurden verdruckt. Es muBte beftirchtet werden, daB bei
373
Wiederanstieg des Wassers die geschwitchten Zonen des Dammes Wellenangrif-
fen nicht mehr standhatten, obwohl eine Standsicherheitsgefahr far den Damm
nicht bestanden hat.
Der Wasserstand wurde zunitchst aus Sicherheitsgranden abgesenkt. Nach mehre-
ren Sondierungen wurden in den Schadensbereichen die eimetnen Schichten
abschnittsweise aufgenommen und in projektierter Stirke wieder neu eingebaut.
Besonders bei den Beispielen far die Schaden an den Gewiissem wurde wiederholt
auf ungenugende Unterhaltung als wesentliche Schadensursache hingewiesen.
Gegenwirtig k6nnen mit den verfagbaren Kraften und Mitteln maximal 50 % der
notwendigen Leistungen an den Gewissern in der Lausitz durchgefilhrt werden.
Bei der Instalidsetzung der Wasserbauwerke ist das Verhilltnis noch ungunstiger.




Dipl.- Ing. D. Gerbothe, (D)
Ingenieurburo Tief- und Wasserbau GmbH, Dresden
Dipl.- Ing. E. Jungel, (D)
Landestalsperrenverwaltung des Freistaates Sachsen, TSM Zwickauer Mulde
Sanierung der Gewichtsstaumauer der Talsperre Carlsfeld
1 Einfultrung
Der Bericht schildert die bautechnische L6sung zur Sanierung des Absperrbau-
werkes der Talsperre Carlsfeld, eine 1926 - 29 gebaute Gewichtsstaumauer im
Bundesland Sachsen.
Planungsgrundlagen waren statische Berechnungen far das Gesamtbauwerk, bau-
und grundungstechnische Untersuchungen, Ergebnisse der meBtechnischen Bau-
werksuberwachung, die besonderen Witterungsbedingungen infolge der geo-
datischen H6henlage und betonaggressive Verhaltnisse des gestauten Wassers.
Das Planungsziel wurde abgestimmt zwischen Bauherren, Beh6rde und Planungs-
buro.
Die Sanierung des Bauwerkes begann im Frulliahr 1997.
2 Das bestehende Absperrbauwerk
Die Gewichtsstaumauer hat eine gr8Bte H6he von 31,8 m uber der Grondungssohle.
Die Kronenlange betragt 206 m mit einer gekrummten Achse vom Radius
159,75 m. Der Gesamtstauraum faBt 3,13 hm' und dient der Rohwasserversorgung
Rir ein Wasserwerk und dem Hochwasserschutz.
Das Talsperrenwasser ist mit einem pH-Wert um 4 chemisch sauer und somit aus
bautechnischer Sicht als aggressiv zu bezeichnen.
Die geodatische Hahenlage der Mauerkrone liegt bei 905 m uber dem Meeresspie-
gel. Die Lage der Mauer im Talquerschnittzeigt Bild 1.
Das Absperrbauwerk besteht aus Granit-Bruchsteinen im Verbund mit einem Kalk-
TraB-Martel. Die Mauer besitzt keine Liings- oder Querfugen.
Der Regelautbau ist den Bildem 2 und 3 zu entnehmen. Die Bauweise der Mauer
entspricht einem "Intze-"Typ, d.h. Durchsetzung des Konzeptes der wasserseitigen
Abdichtung und dahinter befindlicher Mauerdranage.
Die Wasserseite der Mauer wurde durch eine Mdrtelschicht mit einem "Goudronan-
strich" (= schwarze phenolhaltige Substanz) abgedichtet. Diese wurde so auf das
Bruchsteinmauerwerk aufgespachtelt und angeworfen, daB die unregelmaBige Ober-
fliiche des Bruchsteinniauerwerkes nicht ausgeglichen wurde und uneben ist.
Als Schutz vor Temperatureinflussen und mechanischen Einwirkungen wurde was-
serseitig ein Schutzmantel aus dem oben beschriebenen Bruchsteinmauerwerk davor
geblendet. Seine Dicke betragt 0,8 m bis 1,0 m. Unterhalb des Schutzmantels ist die
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Wasserseite durch eine Lehmschicht abgedichtet. Diese wird durch eine Anschut-
bing („Intzekeil") gesichert. Das Material dieser Anschuttung ist aus dem
Baugrubenaushub gewonnen worden.
(1) Gewichtsstaumauer (vor Samerung) aus Bruchstemen, (2) Hahenangabe in mNN
Bild 1: Lageplan Staumauer
0) Tosbecken, (4) Sturzbecken
891





-1 ® I.' - 8
(1) Stauziel 903,5 mNN
G) Schutzmantel aus
Bruchsteinmauerwerk








, 0 300 mm
(8) Obedmnte Gellinde
(9) Hahenangabe inmNN
Bitd 2 : Querschnitt der Staumauer im linken Hangbereich vor der Sanierung
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(1) Hochwasseruberfallwehr, (2) schwarzer Dichtungsanstrich (phenolhaltig)
(3) „Schwalbenschwant'-Aussparung (4) Sickerstrang, Einkornbeton
(5) Schutzmantel aus Bruchsteinmauerwerk (6) und (8) wie 2
(7) Bruchsteinmauerwerk aus Granit (9) grundungsBhiger Fels - Granit, stark kluftig
(10) Dichtingsputz (11) Grandungsfuge
(12) Lagerkluft (Regellage) (13) nicht grandungsfahiger Fels
(14) FluBablageningen (15) ,INTZE-Keil" - Aushubmateri 
verscbiedenster KomgraBen
Bild 3: Schema zum bautechnischen Aufbau der Staumauer vor der Sanierung
Die Entwasserung des Mauerwerkes erfolgt durch ein Dranagesystem aus Einkorn-
beton-Sicker-"Steinen': Der Abstand dieser vertikalen Dranagen betragt untereinan-
der 2m, deren Innendurchmesser 100 mm. Die FunktionsfAhigkeitkeit der Driinagen
ist zum Teil durch Versinterungen eingeschrankt.
Diese Mauerdranagen munden in eine Sammelleitung mit einem Durchmesser von
300 mm und werden im GrundablaBstollen meBbar abgef hrt.
3 Kraftwirkungen aufdas Gesamtbauwerk
Die statischen Berechnungen erfolgten auf der Grundlage der Deutschen Normung
ftir Talsperren. Folgende Wirkungen wurden berucksichtigt:
Eigengewicht des Mauerwerkes (Raumgewicht: 22,4 bis 23,0 kN/m'),
Wasserdruck an der Wasserseite,
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. Wasserdruck im Bauwerk infolge Porenkandle oder angenommener Fugen (ein
Porenwasserdruck wurde auf Grond der bautechnischen Gegebenheiten nicht an-
gesetzt),
. Thermischer Eisdruck, Messungen in-situ ergaben Einheitsdrticke uber
550 kN/m2
· Sohlenwasserdruck (nur far Grandungssohle),
. Erddhick infolge wasserseitiger Anschuttung,
. Seismische Belashng mit asia *.,5beben = 2,5 m/s2.
Die errechneten Zugspannungen der Vorberechnung nach der Balkentheorie er-
reichten im Mauerbereich und Grandungsbereich Werte kleiner 200 kN/m2
(< 2 4/cm2).
Diese Zugspannungen traten nennenswert dann aufwenn,
. der Ansatz eines thermischen Eisdruckes erfolgt (Zugspannungen wurden errech-
net.insbesondere im unmittelbaren Bereich des festen Hochwasseruberfalls und
bei einem Ansatz des Eisdruckes von 165 kN/m als Linienlast; rechnerische Eis-
dicke = 0,3 m),
. die Mauerdranage als unwirksam angesehen wird,
· im Grundungsbereich der Talaue der vorhandene Sohlenwasserdruck angesetzt
wird (Verhaltnisse entsprechen einem Abminderungsfaktor von m = 0,66 gemiiB
TGL 21239/02).
Nach den allgemein anerkannten Regeln der Technik werden bei zwei von drei Be-
messungsfallen keine Zugspannungen an der Wasserseite flir solche Bauwerke
zugelassen.
Eine Konstruktion bzw. Betriebseinrichtung im Kronenbereich muB durch geeignete
MaBnahmen verhindern, daB der thermische Eisdruck wie bisher wirken kann. Das
kann zum Beispiel durch Verhinderung eines Anfrierens der Eisdecke an der Mau-
erwasserseite erfolgen.
4 Das abgestufte Gesamtkonzept des sanierten Absperrbauwerkes
Das bisherige prinzipielle Konzept der Abdichlung und Ent:wasserung der Was-
serseite sowie der.Mauerkrone wird unter Wahrung heutiger Regeln der Technik
beibehalten (siehe Bild 4).
Aus zweierlei Griinden wird vom Prinzip einer einheitlich durchgehenden Kon-
struktion abgewichen.
Zum einen ermilglicht die Bewertung des maBgebenden Lastfalles einen abgestuften
bautechnischen Sanierungsaufwand liings der Wasserseite des Bauwerkes zwischen
der Talaue und den Hangbereichen bzw. den Randfeldern.
Zum anderen erfordem bautechnisch ungunstige Randbedingungen durch die ex-
tremen Frost-Tau-Wechselbeanspruchungen infolge Hahentage des Bauwerkes so-
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wie den gleichzeitigen Angriffen betonaggressiver Wasser innerhalb eintr betriebs-
staubedingten Wasserwechselzone des Bauwerkes eine andere technische L6sung
als for den Teil der Wasserseite, der stlindig unterhalb mdglicher Betriebsstau-
niveaus liegt.
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(1) Schutzbeton mit Dehnungsfugen, frostbest.






(7) Sickerstrang (frei von Versinterungen)
(8) Verankerung des Schutzbetons bzw. der Dichtwand
(9) Sohlbalken - Konstruktionsgrenze zwischen
„schwarzer" und„weiBer Wanne"
(10) Betondichtwand
(11) Dr*nage- und Gleitschicht
(12) grundungsfabiger Fels - Gmnit
stark kiMig






(16) Konstruktion des Kontrollgangs
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Im einzelnen sind folgende konstruktive Ldsungenaufzufahren:
Abdichtung der Wasserseite und Mauerkrone
· Einbringung einer dem wasserseitigen FuB vorgelagerten Sohlplatte mit Herd-
mauer druckwasserdichte Anbindung an die Bruchsteinmauer durch einen Stahl-
betonbalken,
· Vorblendung einer wasserseitigen Stahlbetondichtwand von etwa 60 cm Stiirke
bis in H6he des einzubringenden Sohlbalkens; die Dichtwand ist auf die Sohl-
platte gestellt,
· zusatzliche Kombination der Dichtwand mit einer Kontrollgangskonstruktion in
einem ausgewahltem Mauerbereich; in diesem Bereich steht die statisch begrun-
dete Notwendigkeit einer Sohlenwa§serdruckabminderung gegenuber den Bedin-
gungen ohne Dichtungschleier; eine Nachinjektion des Baugrundes in der spate-
ren Betriebsphase ist damit ohne Betriebseinschrankingen m6glich,
. Aufbringung einer Bitumenhaut uber dem Sohlbalken als Abdichtung gegenuber
von auBen drackendem Wasser bis 13 Meter Wassersaule flir die Bereiche der
Wasserwechselzone. Die Bitumenhaut wird aus dreilagigen Bitumenbahnen im
GieB- und Einwalzverfahren aufgebaut und von einem Stahlbetonschutzmantel,
dessen Feldfugen nicht abgedichtet sind, vor mechanischen und Temperaturein-
wirkungen geschutzt; der Schutzbeton wird durch Halteanker im Bruchstein-
kernmauerwerk verankert; die Bitumenhaut wird hierbei durch eine konstruktiv
und bautechnisch anspruchavolle wasserdichte Ankerdurchfithrung durchstoBen,
· die Randfelder erhalten als Schutz vor dem Angriff des aggressiven Wassers eine
Spritzbetonschicht mit vorgelagerter Lehmschicht,
? die Mauerkrone erhiilt wasserdichte und frostbestandige Betonfahrbahnplatten.
Die obere „schwarze Wanne" wird an der unteren „weiBen Wanne" durch Sohl- und
AbschluBbalken mit einbetonierten Klemmleisten druckwasserdicht nach unten,
seitlich und am Hochwasseruberfallwehr angeschlossen. Die Bitumenhaut wird
nach oben unter der Kronenplatte verwahrt.
Die vorgeblendeten Konstruktionen wie Dichtwand und Kontrollgang ktinnen durch
eine dahinter befindliche kombinierte Gleit- und Drinschicht keine Langs- und Rei-
bungskrafte auf das Bruchsteinmauerwerk tibertragen und sich somit zwangsfrei
gegentiber dem bisherigen alten Bauwerk bewegen.
Entwassening hinter der Abdichtung
Das bereits beschriebene Mauerdrlinagesystem wird aufgearbeitet.
Die oberen Enden der Sickerstrbnge werden im Zuge des Mauerkronenabbruches
freigelegt, mittels Rohre gefaBt, bis zur Mauerkrone hochgeftlhrt und im Fahrballn-
bereich leicht zugangig durch Deckel tagwasserdicht verschlossen.
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Die Sickerstrange und der Hauptsammler werden mittels Kanalfernsehen befahren
und bedarfsweise von Versinterungen frei gemacht.
Folgende zustitzliche MaBnahmen unterstutzen das aufgearbeitete Driinagesystem in
seiner Funktionswirksamkeit:
. Verfitilen der zum ursprunglichen Schutzmantel geharen(len schwalben-
schwanzartigen Anbindungen mit einer Drankonstruktion aus Mauerziegel und
Binkombeton; der Anteil der wasserseitig unmittelbar hinter der Abdichtung
drlinierten Mauer£ttiche erhaht sich damit aufetwa 40%,
· Einbringung einer Dr n- und Gleitschidht auf der gesamten der Luftseite zuge-
wandten Flache der Dichtungswand,
. Entwasserungsbohrungen in den unterhalb des Hauptsammlers befindlichen
Mauerteil bis zu einem Meter uber der Grundungssohle.
5 Instandsetzung der Hochwasserentlastung
Das Einzugsgebiet der Talsperre hat eine Gr6Be von 5,5 km; ist bewaldet und unbe-
wohnt. Das daraus abgeleitete Bemessungshochwasser entsprechend den techni-
schen Empfehlungen in der BRD betragt far dieses Objekt 23,2 mVs bezogen auf
ein Wiederkehrintervall von 1000 Jahren. Der langiahrige, mittlere ZufluB zur Tal-
sperre wird mit 1621/s angegeben.
Die Hochwasserentlastung erfolgt im Bereich der Staumauerkrone mit 8 Offnungen
zuje 4,15 m Breite. Die bestehende minimale Hehe der DurchfluBaffnungen betriigt
0,6m. Fik den Fall des BemessungshochwasserabluBes wurde eine Oberfallh6he
von etwa 0,28 m unter Beracksichtigung der Retention errechnet. Im Zuge der Er-
neuerung der Brucken uber den Hochwasseruberfall wird die Konstruktion so ver-
andert, daB zwischen dem Hijchststau und der Unterkante der neuen'Bruckenkon-
struktion mindestens ein Abstand von 0,5 m verbleibt.
Eine VerschlieBung unter ung(instigsten Umst:inden ist damit unwahrscheinlich und
ein Kronenstau damit ausgeschlossen.
6 Modernisierung der Entnahmeantagen
Die neue Anlage erhiilt durchgiingig wahlweise auf Rechnerbasis bzw. am Ort
steuerbare, elektromechanisch oder per Hand betreibbare Einrichtungen.
GrundablaBleituneen
Im Bereich des Einlaufes wird eine Schieberkammer errichtet und an die Kontroll-
gangsabschnitte angebunden.
Die neuen Notverschlusse sowie alle anderen Absperrorgane sind von der Schie-
berkammer aus bedienbar. Es werden in die GrundablaBleitungen Absperrklappen
mit Fallgewichtsantrieb als Robrbruchsicherung eingebaut.
Als luftseitige Absperr- und Regelorgane werden Ringkolbenventile einschlieBlich
Ringbelitfmng mit einer Durchmesserverringerung aufDN 600 mm eingesetzt.
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Rohwasserentnahme und -leituneen
Die ursprtingliche Rohwasserentnahme erfolgte uber zwei Leitungen mit festen
Einlaufl16hen. Die Wassergatebedingungen zwangen in den vergangenen Betriebs-
jahren zu provisorischen Zwischenlasungen.
Die neu konzipierte Rohwasserentnahme sieht eine h6henverstellbare Entnahmeein-
richtung vor (siehe Bild 5). Der damit erfaBbare Schichtenbereich besitzt eine
Miichtigkeit von 10 m. Zur Gewahrleistung einer erh6hten Betriebssicherheit wird











Bild 5: Querschnitt der Staumauer in Talaue (GrundablaB und
Rohwasserentnalime) nach der Sanierung
(1) Fahrbahnkronenplatte
OK 905,55 n]NN





(5) Sickerstrang (frei von
Versinterungen)




















Als Absperrorgane innerhalb der Rohwasserleitung dienen Abspenklappen DN 400.
Die Rohwassertrasse erhalt Verbindungen zu den GrundablaBleitungen  r die
wahlweise Entnahme aus dem tieferen Bereich.
Die Ubergabe- und WassermengenmeBeinrichtungen sind in einem separaten










Die Rohwasserqualittit wird hinsichtlich der Temperatur, der Trabe und des Sauer-
stoffgehaltes automatisch uberwacht.
Wildbettabeabeleitungen
Eine Mindestabgabe for Wasser in das Wildbett war bisher wassertechnisch nicht
m8glich. Mit der Sanierung werden dafiir zwei Bypassleitungen DN 150 und DN
100 am linken bzw. rechten GrundablaB eingebaut.
7 Baugrundverbesserung
Der Baugrund der Speirstelle besteht aus mittel- und grobkarnigem Biotitgranit, der
eine bankige Ausbildung und typische Kliiftung aufweist.
Der unmittelbare Grundungsbereich ist charakterisiert ·durch zwei Felsqualitaten.
Die Ursache dieser unterschiedlichen Qualittiten liegt in der Umwandlung der
Feldspatminerale in Kaolinit durch das saure Talsperrenwasser, dartiber hinaus sind
sie geogen bedingt. Erstgenannter Vorgang tritt entlang der Klufwasserstrdmung
auf.
Die Wasserdurchliissigkeitsversuche (nach LUGEON) ergaben eine Wasserauf-
nahme des Granitfelsens von etwa 10 bis 20 Liter pro Meter und Minute bei einem
Druck von drei bar.
Der weitere zeitliche Verlauf der geochemischen Reaktion kann zur Zeit nicht ge-
nau genug eingeschatzt werden. Das Einbringen eines Dichtungsschleiers erfolgt
primar als Abdichtungsziel (im Gegensatz zu einem Vergatungsziel) zwecks Quali-
mtsverbesserung des Felsen. In erster Linie soll damit die Heranhbrung des sauren
Talsperrenwassers an den Feldspat eingeschrankt werden.
Weiterhin soll im Grundungsbereich der Talaue der Sohlenwasserdruck aus stati-
schen Grunden auf mindestens 44 % seines hydrodynamischen Anteils vermindert
werden.
Die Abdichtung des Untergrundes ist uber die Gesamtmauerliingserstreckung von
Liber 200 In geplant. Die Tiefe wird an Kriterien zur Wasserdurchlassigkeit wiihrend
der InjektionsmaBnahmen sowie in Abhtingigkeit technologischer Randbedingun-
gen angepaBt. Die Mindesttiefe betdgt 15 m gerechnet ab Grundungssohle.
Der AnschluB des Dichtungsschleiers erfolgt an der Sohlplatte.
Aus geologischen Granden wurde von einer Sohlenentwassening abgesehen.
8 Erweiterung der melitechnische Banwerksuberwachung
Die vorgesehenen Erweiterungen der Uberwachungseinrichtung im Rahmen der
Hauptinstandsetzung sind:
· Wiederherstellung der H6hen- und LagemeBstellen im Mauerkronenbereich
(Alignementssetzkdgel),
· Einbau eines Dreifach-Stangenextensometers im Mauerkronenbereich,
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. Einbau von zwei Zweifach-Extensometerbohrungen vom wasserseitigen Mau-
erfuB in den Grundungsbereich,
· Zusatzliche Erweiterung der SohlenwasserdruckmeBeinrichtungen um 22 Boh-
rungen in sechs fiir die statische Beurteilung relevanten Mauerprofilen,
. Einbau einer MeBstrecke zur Neigungsuberwachung der Mauer (hydrostatisches
Nivellement),
· ·Errichtung einer kombioierten Pendel- und SchwimmlotmeBstelle mit automati-
scher Ableseeinrichtung,
. Setzen von Bolzen fit die Uberwachung samtlicher Feldfugen der Kontroll-
gangskonstruktion (Fugenspaltmessungen),
. Erfassung der Sickerwasser durch SammelmeBstellen mit Fernubertragungsmi g-
lichkeit der MeBwerte,
. Erweiterung des Feinnivellementnetzes for Beobachtungspunkte im unteren
Mauerdrittel.
Die Grundlagen dieser Emeuerungen des MeBsystems bilden Auswertungen der
Ergebnisse der Bauwerksuberwachung unter Berucksichtigung der bautechnischen
Ausbildung der Mauer sowie einer Schwachstellenanalyse.
Die neuaufzubauende meBtechnische Bauwerksuberwachung soll eine bedarfsweise
qualifizierte „Beobachtungsfahrweise" ermtlglichen und die Beurteilung der Stand-
sicherheit durch den Vergleich von Beanspruchung zur Beanspruchbarkeit ergan-
zen.
9 Zusammenfassung
Es wird uber die Sanierung einer 70-Jahre alten Gewichtsstaumauer berichtet.
Das Sanierungskonzept berucksichtigt zum einen unterschiedlich groBe Kraftwir-
kungen langs des Bauwerkes durch geringere Bauwerkshehen in den Hangberei-
chen. Zum anderen erfolgte eine vertikale Abstuing des Abdichtungkonzeptes,
gebotin durch Aufainandertreffen intensivef Frost-Tau-Wechsel-Beanspruchungen
und einem bautechnisch aggressiven Stauwasser.
Das Oberwachungskonzept wurde so erneuert, daB in Zukunft aus dir Beobachtung
des Bau*erksverhaltens dem Betreiber eine alternative Bewertung der Standsicher-
heit erm8glicht wird.
Die gesamten Betriebseinrichtungen sind zentral vom Dienstgebaude sowie zusatz-
lich am Ort elektromechanisch bzw. von Hand bedienbar.
Die Rohwasserentnahme aus dem Staubecken ist 116henverstellbar ausgeritstet und
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Grouting Curtain in Volcanic Rocks
1 Introduction
Due to construction of numerous earth and concrete dams with grouting curtains
in flysh and ciystalline rocks in the past rich experience had been achieved under
conditions prevailing in 81ovakia. The water project Tureek in Central Slovakia
consists of drinking water supply reservoir, rockfill dam provided with
bituminous-concrete sealing blanket, and of grouting curtain in volcanic rocks
(Fig. 1).
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Fig. 1: Layout ofthe water project: a - rockfill dam, b - grouting curtain,
c - complex structure, d - intake and drainage gallery, e - tunnels
It id beyond any doubt that the most challenging problems were involved with the
construction of the grouting curtain. Survey, engineering-geologic and
hydrogeologic works placed emphasis upon this aspect. Over the stages of
designing there were different opinions concerning the depth of the grouting






technological problems had to be solved also during the construction, arising from
execution of grouting holes, grouting mixtures, grouting pressures and test
procedures.
The state enterprise Waterengineering Construction was the investor of the water
project Tur ek, the design had been worked out by Hydroc sult Bratislava, and
the construction has been realized by the Vihostav 2ilina, Join-stock Company in
1994-1996, and is now being put into operation. During the reservoir filling all
data characteristic for the efficiency of sealing elements and grouting curtain are
carefully monitored and analysed.
2 Geological conditions and results of survey works
The dam profile is situated within a neogene neovolcanic massif created by
pyroxene-amphibolic andesite and its tuff aglomerate. Andesite strips and strata of
volcanic sediments, together with discontinuities create a very complicated
structure with: expressively different characteristics in all aspects, 'with ensuing
very complicated hydrogeological conditions. Groundwater is flowing especially
in andesite fracture systems, while the complex andesite blocks are practically
impermeable. Tuff aglomerate develop less permeable locations with pores
permeability. Several pressure horizons with artesian aquifers occur within the
whole rock massif.
From the whole complex of investigations chosen only some results of water
pressure and overflows. They are submitted in the form of distribution functions.
The results of water pressure tests (Fig. 2) provide the best information on a great
variability of permeability df the natural rock medium in the site of the grouting
curtain. At pressure 0.6 MPa water losses were in the range from 0.1 to
100 1/min·m, the median being 2.5 1/min·m (median - the value with 50 %
probability of exceeding). The most permeable strata occured in the central part of
the valley, where the block No. 15 is . situated; median for the block is
















































Similar information have been obtained also during drilling works, when
overflows were followed; i.e. water amounts, flowing from bor3holes into
grouting gallery. After converting to inflows corresponding to the bore sections 1
m high, and systematic arrangements for selected depth intervals, distributioil
functions for valley part of the dam were obtained, demonstrated in Fig. 3.
According to these results the depths down to 30 m below the grouting gallery bed
showed evidently lower permeabilities, medium with higest permeability occured
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Water intlow into the gallery (1 s-' m-')
Fig. 3: Distribution functions for inflow amounts into the gallery from
various depths of grouting boreholes
3 Water project, dam, grouting curtain
The drinking water supply reservoir having a capacity of 10.6 million m3 meets
the demand for drinking water supply 'of a considerable part of the central
Slovakia. This water is of good quality, requiring only minimum treatment,
maximum amount reaching 0.7 m'/s. The reservoir provides also flood control for
the territory downstream of the dam and controlled increase of discharges in the
river Turec in case of ecological accidents. Sanitary discharge is 0.07 m'/s. Water
withdrawals and sanitary discharges will be utilized for power production in small
hydropower plants with power output approximately 240 kW.
The cross-section of the rockfill dam with bituminous-concrete seating is
demonstrated in Fig. 4, together with photografic shot. Its maximum height is
61 m, the length in tile dam crest being 288 m. Andesite rocks of various quality
from the reservoir had been built in zonally into the dam body. Topmost priority
was placed upon the development ofa reliable drainage and test system.
Opinions concerning the depth ofthe grouting curtain were rather different, being
in the range from 50 to 150 m. We are presenting some information which
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Fig. 4: Dam cross-section: a - bituminous-concrete seating, b - grouting gallery,
c - grouting curtain, d - drains; dam photo
In Fig. 5 water age dependencies on the depth and specific vertical discharges in
boreholes are given. The age ofwater has been identified by Sivo & Richtdrikovi
(1995) on the basis of radiocarbon analyses of samples, taken from grouting and
hydrogeological boreholes, being in the range from 400 to 1800 years. Occurence
of older water in lower depths was interpreted as due to the more distant
infiltration area, or by the existence'of a site with low permeability, preventing
water flow from the reservoir to deeper strata. The outstanding water quality was
confirmed also by analyses of water samples from the surface stream and from the
spring, flowing into it within the reservoir area; their age - 1500 or 710 years -
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Fig. 5: Depth dependencies: a - water age (Aivo & Richtdrikova 1995),
b - specific vertical discharges, h - designed depth ofthe grouting curtain
Specific vertical discharge were based on our measurements performed in
hydrogeological survey boreholes. Vertical discharges (q,) were measured by
means 6f tracers. Fig. 5 shows the depth dependencies of locations with highest
increases or decreases of vertical discharges (Aq /Ah), by means of which it is
possible to localize the most permeable strata within the rock medium. A location
with extremely high permeability occurs in the depth of 80 to 84 m below the
grouting gallery. However, less permeable layers occuring above it may protect it
from water seepage from the reservoir.
Hence, following the dependencies ofwater age and specific vertical discharges in
the boreholes it was considered, that the depth of the grouting curtain 50 m below
the gallery bed would be sufficient.
Fig. 6 presents depth dependencies of overflows (dashed line), and losses at water
pressure tests (continuous line). These dependencies resulted in the opinion, that
the depih of the grouting curtain 50 m would be adequate. However, water
pressure tests, performed at pressures 0.6 MPa, showed existence of relatively
permeable medium also in deeper strata.
Subsequently model verifications of the efficiency of the grouting curtain by
means of the method of finite elements followed (Bedndrova & Gramblitkovi
1995). According to results of these verifications tile depth of the curtain was
recommended in the range 30 to 50 m, and in compliance with actual conditions in
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Fig. 6 Depth dependencies: a - overflows, b - losses at water pressure tests (VPT),
h - designed grouting curtain depth
The scheme of the realised curtain with graded parameters is presented in Fig. 7.
In lateral slopes it was executed as three-rows by means of oblique boreholes with
one-rows of deeper vertical boreholes. Oblique boreholes in the valley part were
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Fig. 7: Scheme of the realized grouting curtain: a - three-rows in ver ical boreholes,











4 Criteria, problems and tests during grouting
Present knowledge on tightness criteria of grouting curtains, worked out according













Fig. 8: Summan' of grouting criteria for water pressure tests worked out according to Kutzner
(1985) and Verfel (1983): Q - water loss, p - pressure, h depth below the grouting gallery bottom,
H - dam height, 0 - Vedels criteria for p = 0.3 MPa, x - adjusted Verfel's criteria for p = 0.6 Mpa
From the dependence of water losses on applied pressure may be derived. In the
area B the agreement was reached, that the medium has low permeability, and it is
not necessary to perform additional sealing with grouting within the reservoir
subsoil. However, as far as the area A is concerned the opinions on required
artificial sealing are not uniform. Verfel's criteria from 1983, originally
determined for pressures 0.3 MPa, proved to be suitable in our conditions. We
consider them as progressive also at present, since they admit higher losses in
deeper depths, where the more permeable medium cannot endanger the dam
stability. Thus, the cost of grouting works may be significantly decreased. In
accordance with trends, used under American and Russian conditions, the Verfel's
criteria may be simply transformed to pressures 0.6 MPa. The values obtained
have been recommended as maximum. In case they would be met, the case should
be considered separately. Our recommendations were accepted and they are
demonstrated in the form of distribution function (point and dash line in Fig. 2).
Such complex demonstration has only an orientation character - in reality depth
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Meeting of mentioned criteria caused rather great problems in some locations.
They were dealt with by changes in grouting proceeding, of grouting pressures,
and also by means of changes in grouting mixtures composition. Original
bentonite-cement mixtures were used as basic ones. More permeable locations
were additionaly sealed with a mixture of microground cement and also with
liquid solution of water glass. Summary of total consuptions of grouting mixtures
in respective blocks is presented in Fig. 8.
Control water pressure tests, carried out after additional grouting of the third-rows
boreholes, did not give best results. They are demonstrated by means of
orientation distribution function, as a continuous line in Fig. 2. About 27 % of
tested locations did not meet the upper limit of the recommended criterion (8
1/min·m at pressure 0.6 MPa), and maximum losses amounted up to 20 1/min·m.
According to Paulen's evaluation (1996) the criteria were not met locally in blocks
No.10 and 14 to 16 in the depth of 30 to 48 m. In pyroclastic rocks the
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Fig. 9: Total consumptions of dry components in grouting mixtures under respective blocks:
bentonit cement mixture,
- mixture ofmicroground cement,
liquid solution ofwater glass
Results of water pressure tests were carefully analyzed by a numerous team of
workers, interested in the dam construction. According to their opinion the water
pressure tests are not absolutely reliable for sealing efficiency of the grouting
curtain. During them the water escapes from the defined borehole section most
probably through the most permeable position, however this position need not be
continuous through the whole curtain. For instance, water may escape only in the
direction of the downstream face, through the water face of the curtain can
completely tight. In addition, the control boreholes were also grouted, thus also









tests would be even more pronounced, if they will be used for control of the
grouting curtain efficiency during operation of the water project with increased
water level in the reservoir.
Over the grouting and water pressure tests displacement of the blocks of the
grouting gallery had been monitored by means of modern instruments with and
accuracy of 0.05 mm. Permissible values 0.3 mm per sectiioonn, and 0.8 mm per
block were not exceeded.
Responsible workers made a decision, that in spite of some unfulfilled criteria
concerning the tightness of the grouting curtain, they will allow successive filling
of the reservoir with the condition, that all significant phenomena would be
carefully monitored and systematically evaluated. Topmost priority was placed
upon obtaining the starting state ofrespective variables before the reservoir filling,
which later would be compared with changes ensuing due to water seepage from
the reservoir.
5 Monitoring, prior to reservoir filling
Below the downstream face ofthe dam and on its lateral slopes, observation wells
had been built in with permeable parts (perforated tube with filtration cover) in
quaternary sediments or in the bedrock (Fig. 10), by means of which the water
levels are systematically monitored, and prior to reservoir filling also measure-
ments of filtration velocities of groundwater movement had been performed.
Measui·ement were executed using the single-borehole tracer methods with sodium
chlorite. In boreholes with low water columns dilution method was used and for
evaluation of results the relationship
was applied, where vfi is filtration velocity, d - inner diameter of the perforated
tube, a - coefficient of the drainage borehole effect, co - inicial concentration, c -
concentration in the time t, c„ - natural concentration.
In boreholes with higher water columns vertical water flow occurs due to
interconnection of various pressure horizons. Vertical directions and flow
velocities were followed in regular depth intervals; from the continuity equation




where Aq is the increase of vertical discharge (in the place of water inflow into
the borehole), or its decrease (in the place of water outflow from the borehole into
the medium), in the borehole section having the height All, a - coefficient of the






From realationships (1) and (2) values of filtration velocities (vii) are determined
in corresponding depths of observation wells (Ahi); average value for the whole
borehole (vr) is determined as weighed average
X vr, ihi
v, - 52 84 (3)
These results are demonstrated in vector form in Fig. 10; directions of vectors are
























Fig. 10: Layout ofobservation wells and vectors ofme:in
values offiltration velocities prior to reservoir filling
All' results of filtration velocities (vfi) are statistically worked out in the form of
distribution function in Fig. 11. With regard to negligible differences between
filtration velocities from a gravel cover and bedrock only one series with 460
values has been drawn up. Filtration velocity vfm = 4·10-6 m/s is the median, arith-
metic average value vfa = 1.3 ·10-5 m/s may be exceeded with a probability of 27 %.
Observation wells are built in from the grouting gallery into the medium without

















water - up to 201/s - flow into the grouting gallery from the deepest boreholes; by
means of special equipments it is possible to observe the water flow within












Filtration veloc ty v (mts)
Fig. 11: Distribution function of filtration velocities characterizing
the groundwater flow prior to reservoir filling
Results of our measurement from the observation well F-13, built in from the
grouting gallery into the curtain and into the medium without grouting below the
curtain in the valley part of the dam, are presented in Fig. 13. In the concerned
location the grouting curtain reaches down into the depth of 34.5 m below the
gallery bottom. Depth dependencies of vertical discharges at a closed head and at
partially open valve on the borehole head at empty reservoir are in question.
At closed head very low intensity of descending flow was identified along the
whole depth of the borehole, showing practically in grouted medium of the curtain
no difference from the flow in the medium below the curtain without grouting (in
Fig. 13 demonstrated by dashed line).
After partial valve opening on the borehole head water amount of about 10 1/s
flowed into the gallery. Depth dependence of the vertical discharge, illustrated in
Fig. 13 by a continuous line gave evidence, that water flowed into the borehole in
the depth of 40.5 to 47.7 m, that means from the medium below the curtain
without grouting.
Similar observation structures are built in and regularly measured in several
Slovak dams. By means of them it is possible to monitor the long-term flow
development through the grouting curtain and within its environ always in equal
positions, in contrast with water pressure tests.
The dam Turcek is provided with many observation systems, making possible to
follow the development of uplifts, water amounts flowing out from accurately
localized drains, etc. During reservoir filling and operation of the water
engineering work due to seepage the flow directions may be changed, the heights
of water columns may increase as well as the groundwater flow in external
1
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observation structures. The vertical discharges would increase in closed and half-
open boreholes within the curtain, the uplift conditions would be changed and
amounts of water flowing from respective drains would also increase. Subsequent
measurements may be helpful in localization ofmore permeable sites and may also
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Fig. 12: Outflow of water from the open borehole into the grouting gallery (above) and perfectly
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Fig. 13: Depth dependencies ofvertical discharges (q,) in the borehote F-13 in the grouting
gallery prior to reservoir filling: ---- at closed head,
- at partially open head,
-·-·- lower curtain end
6 Conclusions
In the course of grouting works in volcanic rocks under the dam Tureek several
problems occured which had to be coped without experience in our country. The
grouting curtain was set relatively deep, resulting in intensive water overflows into
the gallery practically from all deeper grouting boreholes.
Over the decision making on the final depth of the curtain various analyses were
applied, e.g. radiocarbon identificatiod of the water age, specific vertical
dischrges, overflows and water pressure tests. In various localities the curtain
depth was determined separately between 30 and 70 m, however below the depth
of 50 m the curtain was only single-row.
It was also necessary to react promptly on the high variability offissured andesites
with regard to the size and direction offissures and cracks. In the valley part ofthe
dam with prevailing vertical fissures oblique boreholes proved to be adequate.
Basic grouting with bentonite-cement mixture required in more permeable layers
additional sealing with a mixture of microground cement and liquid solution of
water glass. Most serious problems were to be dealt with in case of grouting of
tuffaglomerates. Additional seating ofthese formations had not resulted always in
permeability decreasing.
In spite of certain reservations the water pressure tests was considered as the basic
control method of grouting quality. Grouting criteria were based on Verfel's























depth positions. However, even these less severe criteria were not achieved in
some deeper positions.
Under this condition of the grouting curtain the filling of the reservoir had
carefully started only then, when output data from all monitoring systems were
available. At the same time conditions for contigent additional sealing of the
curtain were provided, if necessary. Model analyses revealed that issues of
filtration stability of fine grain particles in bedrock fissures will be decisive and
that the problems of seepage water losses from the reservoir will be inferior.
It is assumed that it will be possible to submit first information on the actual
efficiency of the grouting curtain under these rather sophisticated conditions at the
colloquium to be held in September 1997.
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Reconstruction ofLocks on the Elbe River Waterway
1 Introduction
Increasing intensity of navigation on the Elbe River at the end of the last century
and regularly occurring floods devastating agricultural land in the Elbe Basin were
main factors requiring complete regulation of this watercourse. The regulation,
made by canalisation i.e. by constructing dams and weirs provided with locks,
created conditions for navigation using large barges, protected adjacent areas
against floods, and allowed to implement necessary land reclamation. In addition,
the slope of the river, concentrated at the weirs, could be used for generation of
electric power. The down Elbe between Obfistvi and Lovosice was canalised at the
beginning of this century, and the river stretch downstream from Lovosice was
regulated. In 1906, the works were launched on improving navigation conditions
and regulating also the middle Elbe from Obfistvi towards Kolin, and in seventies
the waterway was extended further to the inland, ending now at Chvaletice port.
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Fig. 1: Layout ofElbe River Waterway.
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2 Description of original locks
The locks on the middle Elbe were standardised. Usable length is 85 m, width is
12 m and water depth above down gate is 3.0 to 3.5 m. In terms of a type of the
construction, the locks are similar in the whole stretch, however, their foundation is
different dependably on geological conditions. The locks were mostly founded on
stable siliceous marls, sandstone or gravel sand of fluvial deposits of former
branches ofthe Elbe River. In incohesive soils, the upper and down lock heads were
founded on a timber pile draft, and, along its circuit, the construction was protected
against leakage of water by a wooden pile wall. Gravity concrete side walls were
built between the upper and down lock head, and massive concrete foundation
plates were made so as to withstand upward water pressure when the lock is empty.
The foundation plates are separated from t:he walls by specially made verticaljoint.
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Fig. 2: Lock chamber in Brandys n.L. - the original state.
Most parts of the lock chambers were made from plain concrete mixed in the ratio
(cement to gravel sand) 1: 9, facing concrete layers of outlet and bypass structures
were made in the ratio 1 : 6, and the foundation infilling concrete in 1 : 12.
Reinforced concrete was mixed in the ratio 1 : 4. Concrete structures exposed to
altering effects ofwater were protected by lining made from granite blocks and less
exposed surfaces were protected by granite masonry.
3 Modernisation aiid reconstruction of the waterway
During the seventies, all formerly made locks were reconstructed within the
framework of the waterway modernisation and its' extension in the upstream
direction. The modernisation was made during a two year period when the operation
of the waterway was interrupted, and it included a construction of new control
rooms, lighting of locks, construction of new type of ship guiding beams and
400
dolphins at approach basins. At the end of each lock head, a reinforced concrete
semi-frame was constructed and provided with metal sheeting grooves for reserve
gates and. temporary floating gates. At the same time, technological installation of
locks was replaced, and electric wiring and mechanical motion equipment of gates
was replaced with hydraulic installation. The locking was fully automated so that it
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Fig. 3: Lock chamber in Kostelec n.L. - the original state.
4 Reconstruction of locks during navigation breaks
With respect to reliability of the waterway network and fluency of the navigation, it
is necessary to revise the existing practice in terms of relatively long navigation
breaks for renovation and maintenance. For the transport contractors to be sure that
the transport could be made in required time, maximum acceptable period during
which the navigation is interrupted on waterways provided with simple locks is
seven days. Many simple locks that have been built on the middle Elbe are in
conditions close to end of their life-time. The administrator of the waterway is
facing to the problem to ensure the reconstruction and modemisation during a
period that should be as short as possible. This problem arisen in 1993, when a
reconstruction of walls of lock chambers at Brandgs n.L. and Kostelec n.L. was
being prepared. The reconstruction was necessary due to repeatedly occurring
failure of the stone facing, creation of cracks on the crest of the walls, and falling
out of the wall facing ashlars. Further defects could result in a breakdown of the
whole side walls of the lock chambers.
Basic condition of a selection procedure for a contractor was to implement the
works without interrupting the navigation or, if the navigation is stopped, then for
30 days as maximum. This condition excluded possibility to use standard methods
and to use granite ashlars for the renovation of the wall facing. Of thirteen
companies submitting their lenders, two were selected - Zaklddhni staveb
(Foundation of structures) a.s. Praha and Labski s.r.o. Pardubice. These companies





four variants ofwhich one did not require the interruption of navigation. All ofthe
variants assumed that the wall facing would be removed, the concrete of the wall
would be cut to a level where the original concrete has sufficient load-bearing
capacity, and the wall including its installation would be rebuilt. The tender of the
other company intended to remove the stone facing of the walls and replace it with
reinforced concrete panels.
Both of the above variants include innovation, represent non-standard solution and
comply with principles of safe operation of the locks. It was, therefore, decided to
test these technologies by the application of each for one lock chamber with an
intention to examinethem afterrelevantly long period ofthe operation andto decide
whether they could be introduced as standard technologies for similar renovation of
other lock chambers. The variant using reinforced panels has lower requirements for
the area of the construction site and is accompanied with lower load of the
environment by noise, vibrations, etc. Therefore, this variant was selected for the
lock chamber in Brandfs n.L. sihated in the town in close vicinity ofthe town park.
The Kostelec n. L. lock chamber is situated in open country in distant site from the
town, the site is favourably connected to the main road, and, the area in the lock
vicinity is sufficient for the building site including its installation and storage of
building material and waste from the demolition. For this chamber, therefore, the
technology using the cast-in-situ concrete was selected. This technology is
associated with higher volumes of the removed material and concrete mixture that
have to be transported from· and to the building site with all accompanied impacts
on the local environment.
5 Reconstruction of the walls of lock chamber in Brand s n.L.
The project on the reconstruction, which was carried out as well as the
reconstruction itself by Labsk s.r.o. Pardubice company, was completed in August
1994. However, in July, before the project was completed, preparation works were
launched simultaneously with full operation of the lock. All power, signalization
and control cables were transferred, concrete plate ofthe chamber was cut, material
behind back side of the wall was excavated to the depth of 1.6 m, and positioning
installation for fitting facing panels was placed. Simultaneously, panels for the face
side of the wall were made by Preming a.s. Chrudim company. Panels with
dimensions 2 400 x 5 430 x 250 mm were made from V4 - B30 reinforced concrete.
Side and back faces ofthe panels were provided with metal ties, and foot faces with
holes for putting the panels on tie bars situated on footing bottom. Special,
1 000 mm wide panels were provided with installation for fitting of ladders, tying
ihstallation of the chamber walls, and mopboards. The face-top edge of the panels
was protected by round sheeting against being damaged by ships and mooring
ropes.
The lock chamber was emptied after interrupting the navigation and installing the
flashboard. The works were launched by removal of the stone lining ending at
402
245 cm above the bottom ofthe chamber. Quality ofthe concrete ofthe remaining
part of the wall face, where lining by granite blocks had not been made, was good
and thus the reconstruction of this part was not necessary. After removing the lining
and damaged part ofthe concrete behind it, bed horizontal joint was cut in the sound
part of the wall by diamond disc saw. Using precisely made patterns, holes were
drilled in relevant sites of the bed joint, and in the wholes steel tie bars were placed.
After finalization ofthe preparation works, first prefabricated elements were locatad
in the down lock head according to an installation drawing. The panels with holes at
tile bottom side were put on the tie bars in the bedjoint and after locating in vertical
position welded to an auxiliary bonding construction. Vertical joints between the
panels were filled with flexible sealant and tightened by gum material. After
locating all of the panels, a vertical beam was made from reinforced concrete behind
back side of the panels and its bars were welded to the tie bars of the panels. The
beam was fixed to bars of anchoring piles and space between the panels and the
remaining part of the original wall was filled with concrete. Finally, the chamber
installation was placed into the prepared assembly holes. The reconstruction of 85 m
long left hand wall ofthe lock chamber was finalised on 29th day after emptying the
chamber, which was again filled with water.
The first stage of the reconstruction of the chamber walls in Brandfs n.L. showed
that complete replacement ofthe facing part of the wall including its installation and
surface finish could be made during a 30 day period. However, a successful
implementation is conditioned on meeting a number of assumptions, mainly:
. to prepare well made technical proposal and the project;
· to find out possible problems and facts that could lead to an increase of
investment costs, and to take relevant measures (e.g. to ensure a backup of
mechanisation and labour force);
· to ensure perfect organisation of the works and fulfilment of the schedule, to
work continuously in double or triple shifts;
· to ensure operativeness, that is to resolve immediately the arising problems in co-
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During the following interruption of navigation in 1995, identical technology was
used for the reconstruction of the right hand wall of the chamber. The main
difference was that the concrete of this wall was also damaged in its down facing
part, which is permanently bellow the water level, and thus the replacement had to
be made to the bottom ofthe chamber. For the down part of the wall, a new type of
the panel with dimensions of 2 950 x 2 170 mm and openings allowing filling and
emptying the chamber was made. The facing side of the wall had to be taken down
to the chamber bottom, where a slot was cut, tie bars were placed and connected to
steel bars ofa bottom beam on which the bottom panels were located.
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Fig. 6: Brandgs n.L. - cross section of the lock chamber after reconstruction.
A free space at the back side of the panels was filled with concrete. Above this row
of the panels, a concrete middle beam was made and its tie bars were connected
with anchored bars located at upper back side ofthe panels and anchors made in the
original part of the chamber wall. Upper rows of the panels located on this beam
were connected by locks made in each panel. In spite of the fact that the scope of
works was larger by about 30%, the reconstruction did not require longer period
compared to that in the previous year.
6 Reconstruction of the walls of lock chamber in Kostelec n.L.
The project was commissioned to Zakladini staveb (Foundation of structures) a.s.
Praha company offering four variants ofwhich one did not require an interruption of
navigation. In this variant, the new walllining made originally from stone would be
implemented from a protective steel box. The dimensions ofthe proposed box were
6.5 m (length) x 7.3 m (height) x 0.8 m (width). It was assumed that the box would
be provided with two floors and between the floors a pump would be located to
pump out the leaking water. The joint between the box and the wall would be made
from a synthetic material. The box would move on a rail situated on the bottom of
the chamber and its width available for removing the old wall and making the
casing would be 0.6 m. However, instead of this proposal the client accepted more
or less standard method, which was based on removal of 4.8 high stone lining,
demolition of the front concrete to the level where the original concrete was not
damaged, and construction of new gravity wall made from monolithic concrete
along the whole side ofthe chamber during aperiod of twenty days.
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Fig. 7: Kostelec n.L. - casing of the wall blocks.
Ihe stone and concrete masonry had to be removed to the ceiling of longitudinal
culverts, where the concrete was sufficiently solid. In order to ensure good joining
of new and old concrete, new footing bottom located above the ceiling of the
culverts was shaped to a form of stairs and provided with steel bars. The new
concrete wall was made from 12 m long blocks in a both-side casing ofthe IS NOE
type. For building of the new wall, it was sufficient to use two casing sets, which
were timed in four day intervals. The casing was unfixed 24 hours after the
concreting of the block. Slag Portland cement was used for VS -T100 8-28
concrete made in vertical layers using Schwing pump. Thickness of the layers and
the pace ofthe concreting were governed by the pressure ofthe concrete on the front
plate of the casing. The first experience showed that it was necessary to fix the plate
by steel tubes anchored on the other wall of the chamber. Expansion joints between
the blocks were tightened by a double plastic foil of the 1619 type. The foil located
2 cm under the wall surface was protected by steel belt. The facing side of the wall
was reinforced by a Kari network made from bars with diameter of 16 mm and
resolution of 40 cm. The chamber was filled with water six days after concreting of
the last block, i.e. 30 days after it was emptied.
Fig. 8: Kostelec n.L. - new reinforced concrete wall ofthe lock chamber.
During an interruption of navigation in September 1995, the above contractor was
commissioned to reconstruct the left hand wall ofthe chamber in Kostelec n. L. This
wall forms also a division between the chamber and the downstream apron. Its
construction differs from that of the right hand wall, which is close to the bank, the
wall is not accessible from the road, and thus identical technology could not be
used. The principle of the applied technology was in detaching a segment of the
original wall, including the stone lining, and constructing newly this part of the
concrete wall. From the top of the wall, vertical holes (inclined slightly towards the
chamber) were drilled and filled with CEVAMIT expanding cement, which caused
separation of the facing part of the wall in required width, Le. 1.2 m at the crest and





was appropriate because the time necessary for the demolition works was shortened
substantially and the demolition was n'ot accompanied with quakes and vibrations
that affect the joining concrete constructions. The area of the fault was smooth,
regular and not requiring additional treatment. In this area, steel bars (anchors) were
imbedded in 100 cm resolution. For concreting of the new wall, similar technology
to that used for the right hand wall was applied, however, only one side casing was
used and strutted using the other wall. The reconstruction was made during a 26 day
period.
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Fig. 9: Kostelec n.L. - cross section ofthe lock chamber after reconstruction.
7 Conclusion
It is too early for an assessment of the reconstruction in terms of its long term
serviceability and durability. However, some conclusions can be made. Both
methods that were used for the reconstruction showed to be suitable in terms of
technical aspects, technologies and mainly the limited period during which the
navigation had to be interrupted (30 days) and the reconstruction completed.
The following are advantages of the technology using reinforced concrete panels
against the construction ofthe monolithic concrete gravity wall:
. lower scope ofdemolition and earth works;
· lower requirements in terms of "wet process", i.e. lower scope of in-situ
concreting;
· lower requirements for storage and manipulation areas;
· lower load ofthe environment by the operation ofmechanisation;
. ensured (in advance) quality ofwall facing (low quality panels are not used).
A drawback ofthis technology is that the fixing ofthe panels is technically difficult
and the wall embodies more dilatationjoints.
The use ofthe panels is more suitable for lock chambers located in towns and where
the areas that can be used for material storing and handling is insufficient.
Therefore, this technology will be used for the reconstruction of lock chamber
407
situated in Kolin. The experience from Brand9s n.L. shows that it is possible to
shorten the period necessary for the reconstruction from 30 to only 20 days. For
chambers located distantly from municipalities and having sufficient areas for the
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Experimental and Mathematical Modelling of the Fiow at the Intake Part of
the Hydropower Plant Libdice at Vltava River
1 Summary
The paper deals with the results of expelimental laboratory research and the
mathematical modelling of turbulent flow at the intake part of the small hydro-
power plant, which was designed and is recently additionally built at the log sluice
of the weir LibEice - Dolany at the Vltava river. The special attention was given to
the evaluation of velocity field distribution just behind the turbine inlets. The
comprehensive experimental laboratory research was performed at the Water
Structures Institute at the Technical University in Bmo to determine the most
appropriate shape of intake part, especially the shape and location of guide vanes
at the approach canal. The mathematical model was used additionally to prove
results of experimental modelling and to verify available CFD software ANSYS-
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Fig. 1 The ground plan ofthe hydropower plant
2 Introduction
Water structure Libcice - Dolany is located at the km 218.55 of the Vltava river
approximately 20 km to the north ofPrague. It consists from the movable flap gate
weir with three spans and two lock chambers located at the right bank navigable
canal. The left bank log sluice was liquidated and at its extended space the hydro-
power structure was designed and is recently under construction. At the machine
hall two straight-flow Kaplan turbine sets are installed - the runner diameter is
409
D = 3350 mm, maximal turbine discharge is 2 x 80 m%, the hydraulic head is
varying from 4.25 to 2.5 m, installed output is more than 5 MW. The chief
designer ofthe scheme is Aquatis Bro, a.s., building owner is Vltava river basin
agency Prague (Povodi Vltavy a.s.), general contractor of the structural part is
Metrostav, a.s. Prague, the contractor of the technological equipment is Voest-
Alpine, MCE, GmbHLinz, Austria.
An extended space at the left bank ofthe Vltava river, where the hydropower plant
was located, was quite narrow (the land owner demands), so the inlet part had to
be designed relatively narrow. Therefore the axis span had to be quite small. To
avoid high velocities at the inlet sill, the inclined inlet sill was designed (see
Fig. 1). The left boundary of the inlet sill is two times farther from the turbine
inlets than the right one; therefore the inlet bed is created by the skew surface, so
the flow (velocity field) is predominantly three-dimensional. This solution called
up the question of the irregular velocity field at the turbine inlets and ofthe origin
of the inlet vortexes close to the water level justin front of turbine inlets. To avoid
and to minimize these effects, the comprehensive experimental research was
carried out at the laboratory ofWater Structures Institute at the Technical Univer-
sity ofBrno.
The original goal of the research was to verify designed shapes of the intet part
and to measure the velocity field at the cross section just behind the turbine inlets
(14 m in front ofthe turbine axis). Following operating conditions were assumed:
a) two machines in operation, the discharge studied was Q=2x 80 m'/s;
b) one (left) machine in operation, the discharge studied was Q=l x80 m'/s;
c) one (right) machine in opefation, the discharge studied was Q=lx 80 m'/s;
d) two machines in operation, 90 ms/s overflow over the weir, total discharge was
Q = 250 m'/s;
e) two machines in operation 2 x 80 m3/s, one weir span opened - overflow
290 in)/s, total discharge was Q = 450 m /s.
The permissible difference ofthe local velocity at particular observation points of
measuring cross section was *10%.
Based on results obtained from experimental measurements of original design, the
research was extended to optimize the turbine' inlet and to arrange the upstream
nosing of the division wall between the weir and the hydropower plant to avoid
inlets vortexes in front ofthe turbine inlet and to improve the velocity field distri-
bution. The *10%. condition mentioned above had to be fulfilled and moreover the
Sum of discharge differences at all four quadrants of measuring profile from the




The physical model of the hydropower plant consists of two direct-flow Kaplan
turbine sets, the left flap-gated weir span and the 225 m long river Vltava reach
upstream from the weir and the 138 m long river reach downstream from the weir.
The model was built at the.river observation fiume at the Laboratory of Water
Structures Institute. With respect to the hydropower plant layout and to the size of
the flume (16,5 x 3,5 m), the 1:25 scale was selected.
3.2 Hydraulic similitude
The free surface flow regime at the inlet part is corresponding with the Froude




The complete geometrical similarity was assumed together with gravitational
dynamic similarity:
The similitude scale ratio for model dimensions 1: 25,
scale ratio of lengths ML = 25,
- for undistorted model ME = Ma = ML = 25,
M 1/2 = 251/2 - 5scale ratio of velocity Mv = L
5/2scale ratio of discharge MQ = Mi.*2 - 25 = 3125
scale ratio ofthe time MT = ML'/2 - 251/2 = 5
As the liquid used was the same as the prototype liquid, Mp = 1.
Fig. 2 shows the scheme of the undistorted model of the Vitava river reach with
the weir and hydropower plant. The model size is 14.5 x 3.5 m.
3.3 The equipment
The hydraulical observations were performed using following equipment:
The discharge adjustment was carried out using Poncelet rectangular weir. The
water level position was read using the metal gauge mounted to the float.
The water levels were observed using mechanical point gauge with accuracy of
0.1 mm and with gauges mounted at the walls ofthe flume.
The flow direction was observed using textile fibre, dye and paper floats.
Velocity field was observed using micro-current meter Delft WSM01 connected to
the integrator DISA TYPE 52 B30, which was averaging the values observed.
Direct link with personal computer by means of multimeter Ml T380 enabled the
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Fig. 2 The scheme ofundistorted scale model ofthe hydropower plant Libtice

























3.4 Results of the research
The results of velocity measurements for originally designed variant of the input
part showed that the difference between local velocities and mean velocity at the
right turbine iS significantly higher than *10% and the velocity distribution is
irregular and therefore some arrangements have to be necessary. Regarding the
limited space for the hydropower plant construction, the only measure to improve
the flow field was an arrangement of the upstream nosing of the partition wall and
the number and the shape ofguiding vanes at the intake sill.
Based on the results of experimental flow observations and measurements in front
of and behind the turbine inlets, 9 variants of the arrangements mentioned above
were gradually investigated. Variants 1 to 4 and 9 used the original length and
shape ofthe inclined intet sill. The arrangements were dealing with number, shape
and the length of guiding vanes and with upstream nosing of division pillar. Vari-
ants 5 to 8 used the shortened partition wall between hydropower plant and the
weir, the inlet sill was elongated and rounded and the fourth guiding vane was
added. The original design and four following variants can be seen at Fig. 3.
For the original and all the other variants solved, three basic operational stages
were selected:
a) maximum discharge through both turbines -2x 80 m /s ;
b) flow only through the left turbine - 80 m'/s;
c) flow only through the right turbine - 80 m'/s.
At all the mentioned stages, following parameters were observed:
· flow direction at the inlet sill, close to the upstream edge of the partition
pillar, guiding vanes, at the space between inlet sill and the turbine inlet;
· forming of the vortexes at the free water level upstream froin the turbine
inlets;
· flow velocities at selected measuring section downstream of the turbine
inlets at the 5x5=25 points observation net.
At the final ninth variant of the turbine inlet arrangement, following additional
flow parameters were observed for all operational stages a) to e):
· flow direction at the turbine inlet;
· forming of the vortexes at the inlet part and just upstream of the turbine
inlets;
· velocity field at the selected measuring section downstream of the turbine
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Tab.1: Final evaluation of the velocity field measurement at the measuring profile behind the left
turbine inlet for the 9th variant. Both turbines in operation, the total discharge Q - 2 x 80 mps.
The 81 observation nodes network for the velocity measurement at ninth - final
variant at the measuring section located 56 cm (at reality 14 m) in front ofthe tur-
bine axis can be seen at Fig. 4.
For the separate performance of both turbines, two additional stages were
observed according the agreement with the turbine contractor,Q=l x60 m'/s.
Final evaluation ofresults ofthe observations is shown at the Tab. 1 and Fig. 5 and
Fig. 6. The table shows observed values of flow velocity at 81 observation points.
The percentage flow at particular quadrants is mentioned as well.
Fig. 5 shows the course of observed velocities (in cm/s) at both horizontal and ver-
tical sections of the measuring profile of the left turbine for the discharge
Q=2 x80 m'/s at the final variant.
Fig. 6 shows the isolinies of percentage differences between local velocities and
calculated average velocity (arithmetical mean of observed values).
At all the variants solved, the forming of vortexes was observed at the free water
surface in front of the turbine inlets. Even the vortexes were observed at all the
previous variants, the final design eliminated their occurrence at the model. The
possibility ofvortexes forming was verified by computation along the five empiri-
cal formulas (compiled by 5 various authors), the occurrence ofvortexes was con-
firmed only in one case.
32.29 31.05 29.50 28.98 29.02 32.07
5.30 27.82 32.85 31.05 29.97 29.75
8. 30.30 29.14 29.68 29.22
12.30 31.07 30.19 29.19 28.56 28.29 28.16 28.05 28.67 29.07
15.80 30.80 30.28 29.27 28.84 29.05 28.53 28.08 27.79 27.72
19.30 29.08 29.51 28.97 29.70 29.03 28.35 27.99
28.20 27.65 27.47 27.35 27.61 27.21 26.94
26.30 30.03 29.93 29.09 29.93 29.57 28.99 28.38
29.61 29.44 28.20 28.37 29.62 29.45 29.18
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Fig. 5: Graphical processing ofvelocity measurements at measuring profile
416
Variant 9, both turbines opened, the left turbine, Q=2x 80 n,%
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Fig. 6: The flow field evaluation in the form of isolinies of percentage differences
between local velocities and calculated mean velocity
The experimental research showed, that the final (ninth) variant minimize the un-
evenness of the flow field at the turbine inlet. Nevertheless the El 0 % condition
can hardly be reached in the case of some operational conditions. For these stages
the decrease bigger than -10 % of the mean velocity can be observed within very
small area close to the vertical partition turbine wall at the place of horizontal
trash-racks beam. At the final variant, the sum of discharge differences at particu-
lar quadrants was less than prescribed limit of 5 %, only in the case of total dis-
charge of450 m /s the difference was 7 %. However this stage is exceptional with
the quite wavy water level. No inlet vortexes were observed at variant 9 for any
operational stage.
4 Mathematical and numerical model
The CFD software ANSYS-FLOTRAN was used for mathematical and numerical
modelling of the described fluid flow problem. As the possibilities of the
,;university version" code are limited (number of elements, computational time),
basically only two-dimensional (ground plan) steady state analysis of the problem
was performed.
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Following factors were assumed during the model compilation:
. dimensions ofthe structure and adjacent part of Vitava river;
. character of the flow at Vltava river upstream ofthe Libdice weir;
. hardware and software possibilities.
In accordance with the results of experimental modelling, three variants were
studied:
. maximum discharge through both turbines -2x 80 m3/s ;
. flow only through the left turbine - 60 m3/s;
· flow only through the right turbine - 60 m3/s;
The most inconvenient case from the point of view of velocity distribution at the
intake part ofhydropower plant was assumed - no flow across the weir flap.
4.1 Basic input data
The shape and dimensions of the struc re were taken from the project of Libaice
hydropower plant. The detailed shape and dimensions ofguide vanes and the piers
were taken from results of experimental modelling [Hynkovi et.al 1995]. All these
data were available as an ACAD files and were transformed to the CFD software.
The ground plan ofthe hydropower plant can be seen at Fig. 1.
4.2 Mathematical model
The equations governing turbulent are the time-averaged Navier-Stokes equations.
The model presented uses the presumption of the steady-state flow, water is as-
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where v, F. p and H are the mean velocity, 'mean pressure, fluid density and
dynamic viscosity. The last term at tile right side of the equation (2) is the contri-
bution ofthe turbulent motion to the mean flow and is called the Reynolds stress.
In the presented paper, the Reynolds stress is approximated using the assumption
ofBoussinesq's eddy viscosity (14), i.e.
- fae av,1 2
9 --Pv,v,=B. 1 - +'1--kpf,' 1 ' Caxj a x,) 3
where k is the turbulent energy. s is energy dissipation and 6·· Kronecker delta.U
Variable Mis expressed using k-e model [Wilcox 1994]:
kz (4)14 =c" PTl
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Tab. 2 Coefficients of k- s model
Coefficients - c,n, cei, cd, ak, Ge - are assumed as constant
[Launder, Spalding 1974].
4.3 Numerical solution
4.3.1 The discretization of the flow domain
The shape and dimensions ofthe flow domain are derived from the ground plan of
the hydropower plant (see Fig. 1). The upstream boundary was determined suffi-
ciently far from the hydropower plant, so that the velocity field at the Vltava river
will be not influenced by the intake object. The simpliEed flow domain for 2D
model is shown at Fig. 7. The flow domain was discretised by cca 15000
isoparametric quadrilateral FLOTRAN ET 141 finite elements.
4.3.2 Boundary conditions
The banks of the Vltava river, the weir flap, partition walls, land piers and guide
vanes are assumed to be zero-velocity boundaries. At the inlet cross section on the
right side of the flow domain, the lknown velocity field was introduced. The open
turbine inlets are assumed as outlet with zero Dressure boundarv condition.
2.
- 
Fig. 7: The fiow domain with baffle piers
Applying the finite element method (ANSYS - FLOTRAN), the above equations
are transformed into a set of algebraic equations.
(5)
(6)
Cm 41 Ce2 ak ae
0.09 1.44 1.92 1.0 1.3
=D
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4.3.3 Model calibration and verification
The model calibration was carried out using the set of velocities measured during
the experimental modelling. It can be stated that the sufficient agreement between
results of numerical modelling and the values obtained from the experiment was
reached. The results for the „Variant 9" (see Fig. 7) and three subvariants men-





'*141 0 I 'J '- **,-
1,20 · / T
_ 1.00   ' -CALCULATION* 0,80 1






0.00 2,00 4,00 6,00 8.00
x(m}
Fig. 8: Comparison of observed and calculated values of total velocities at the inlet of the right
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Fig. 9: Comparison of observed and calculated values of total velocities at the inlet ofthe left
turbine when the both turbines are opened, total discharge is 160 m /s.
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Fig. 10: Comparison of observed and calculated values oftotal velocities at the inlet of the left
turbine when the only left turbine is opened, total discharge is 60 m /s.
Fig. 11: Comparison ofobserved and calculated values oftotal velocities at the inlet ofthe right
turbine when the only right turbine is opened, total discharge is 60 2/s.
Some differences between observed and calculated values of velocity vectors can
be explained by the following facts:
· the numerical solution uses two-dimensional (2D) approximation while
experiment was performed using the 3D scaled physical model.
· the numerical solution at the vicinity of division wall between the two tur-
bine inlets is influenced by the presumption ofsharp edges ofthe upstream
face of the wall, while the experiment used rounded face. These differ-







2 0,60 \ -CALCULATjON












9 0,80 =. A k., -CALCULATION 0.60 9. 7 I EXPERIMENT
0$& 10.20
0.00 & 1




Results of mathematical model are generally corresponding with results of the ex-
perimental model, especially in the quality and character of the flow field. Some
differences between solutions are discussed at the previous chapter. Moreover, the
mathematical model enables visualisation of the velocity and flow fields at all
critical regions ofthe entire flow domain for arbitrarily chosen variant ofthe shape
ofthe flow domain and boundary conditions. Examples ofthe model output in the
form of flow traces and velocity vectors are shown at Fig. 12, 13 and 14. The
velocities at the turbine intet cross sections during the flow without baff[e piers
and with them are compared at Fig. 15.
Fig. 12: Flow traces through the inlet part of the left turbine when the only left turbine is opened,
total discharge is 60 m /s - variant 9 with baffle piers.
Fig. 13: Flow traces through the inlet part oftheleft turbine when the only left turbine is opened,
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Fig. 14: Velocity field at the inlet part of the left turbine when the only left turbine is opened,
total discharge is 60 m /s. variant without baffle piers.
Fig. 15: Comparison of calculated values oftotal velocities at the inlets ofthe turbines during
the flow without baffle piers and with them, total discharge is 160 m3/s.
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Hydroprojekt Ingenieurgesellschaft mbH, Buro Dresden
Dipl.- Ing. R. Flemmig, ([))
Landestalsperrenverwaltng des Freistaates Sachsen, Pirna
Sanierung der Talsperre Klingenberg
1 Einleitung
Die Talsperre Klingenberg ist eine der altesten Talsperren im Land Sachsen. Sie
wurde in den Jahren 1908-1914 nach einer Planung der K6niglichen Wasser-
baudireklion zur Sicherstellung des Hochwasserschutzes, zur Verbesserung der
Niedrigwassenegelung im Unterlaufsowie zur Trinkwasserversorgung erstellt.
Das gestaute Gewasser ist die Wilde WeiBeritz, ein linker NebenfluB der Elbe, nur
ca. 25 km von Dresden entfernt.
Technische Daten:
Einzugsgebiet (mit TS Lehnmahle) 90 km2
Mittlerer JahreszufluB 1,5 m /s
Gesamtstauraum 17,5 hm'
Gewichtsstaumauer aus Bruchsteinmauerwerk
mit gekrummter Achse, Intze-Typ
Hahe uber Grandungssohle 40 m
Kronen13nge 310 m
Sie bildet mit der in den Jahren 1926 - 1931 errichteten Talsperre Lehnmuhle das
Taisperrensystem Klingenberg/Lehnmahle.
Zur Verbesserung der Wasserqualitat wurden in den Jahren 1948 - 1950 in den Orts-
lagen Hennersdorf und Rathenbach je ein Vorbecken angelegt und 1953 - 1954 die
Vorsperre an der Stauwurzel der TS Klingenberg errichtet.
Gegenwartig und auch zukunftig dient die TS Klingenberg im Verbund mit der TS
Lehnmable vorrangig der Bereitstellung von qualitativ hochwertigem Wasser far
die Trinkwasserversorgung im Raum Dresden und Freital. Ihre maBgebende
Bedeutung far die Wasserversorgung ergibt sich daraus, daB durch das TS-System
- ca. 60 % des Wasserbedarfes der Dresdner Wasser und Abwasser GmbH zur Ver-
sorgung der Landeshiuptstadt Dresden,
- nahezu 100 % des Wasserbedarfes des Trinkwasserzweckverbandes WeiBeritz-
gruppe zur Versorgung von Freital und Umgebung
gesichert werden. Aufgrund dieser hohen Versorgungsanteile ergibt sich zwangs-






Bild 1: Talsperrensystem Lebnmable / Klingenberg; Istzustand Stauraume / Stauziele
Nach nunmehr uber 80 Betriebsjahren der Talsperre zeigen sich alters und ver-
schleiBbedingte Schiiden am Absperrbauwerk, an den GrundablaB- und Ent-
nahmeanlagen sowie den sonstigen Objekten, so daB fik die Zukunft keine
ausreichende Gewthr fiir die Gebrauchsftihigkeit und Dauerhaftigkeit gegeben ist.
Ziel der Instandsetzung ist es, die Talsperre in ihrer urspronglichen Form als
Zeugnis und Denkmal einer *ichtigen Epoche des Talsperrenbaues zu erhalten und
nach den heute geltenden hohen Sicherheitsstandards far die niichsten 80 ... 100
Jahre wieder voll funktionsmchtig herzustellen. Dabei sind speziell die Ent-
nahmeanlagen entsprechend den Ergebnissen und Erkenntnissen der Wasser-
gateuntersuchungen im Stauraum so zu gestalten, daB die Rollwasserentnahme aus
dem ganstigen Stauraumhorizont vorgenommen werden kann.
Zur Realisierung dieses Instandsetzingszieles ist es unbedingt erforderlich, die Tal-
sperre Klingenberg fitr einen Angerne.*Renen Tn.*Andsetziing.fzeitrmim vollstindig zu
entleeren. Um wabrend dieser Instandsetzungszeit die geforderte kontinuierliche
Rohwasserbereitstellung von ca. 1000 1/s gewahrleisten zu kannen, sind neben der
eigentlichen Instandsetzung weitere umfangreiche MaBnahmen erforderlich.
Komplexe Untersuchungen hierfor, die auch Variantenvergleiche beinhalten,
fahrten zil folgender Konzeption:
1. Teilabsenkung der Hauptsperre, um an deren Stauwurzel eine neue Vorsperre
enkhten zu konnen.
2. Neubau einer Vorsperre mit einem solchen Stauraum, aus dem wiihrend der In-
standsetzungszeit die Rohwasserbereitstellung erfolgen kann. Im Endzustand
wird'mit dieser neuen Vorsperre eine ausreichende Verweilzeit erreicht.
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3. Neubau eines Uberleitungsstollens von der neuen Vorsperre zur Hauptsperre,
durch den das Rohwasser in das Leitungssystem der Abnehmer eingespeist
werden kann.
4. Totale Entleerung der Hauptsperre und Realisierung alter Instandsetming-
maBnahmen fitr Absperrbauwerk, Betriebseinrichtungen und sonstige Anlagen.
Mit AbschluB der Hauptsperreninstandsetzung einschlieBlich Probestau erfolgt
dann ihre Wiederinbetriebnahme.
Im Rahmen dieser Konzeption wurden in der Phase der Vorplanung folgende MaB-.
nabmen erfaBt:
- Instandsetzung des Absperrbauwerkes, speziell der wasserseitigen Abdichtung
der Mauer, sowie Anordnung einer Untergrundabdichtung,
- Instandsetzung und Anpassung der Betriebseinrichtungen an den Stand der
Technik ftir die optimalen Entnahmebedingungen,
- Emeuerung bzw. Anpassung der Anlagen zur Bauwerksuberwachung sowie der
Elektro-, MeB-, Steuer- und Regelanlagen entsprechend dem Stand der Technik
- Anordnung von Sedimentationsbecken in den seitlichen Zuflussen,
- Konzeption far die BaustellenerschlieBung sowie den StraBen- und Wegebau und
die Versorgungseinrichtungen (Elektro, Wasser, Abwasser...),
- Nachweis zur Standsicherheit des Absperrbauwerkes sowie zur Hydraulik der Be-
triebseinrichtungen.
2 Bestehende Verhiiltnisse
Echte Bestandsunterlagen, die den Bestand nach BauabschluB, die nachtraglichen
UmbaumaBnahmen sowie den aktuellen Bestand darstellen, liegan nur in
beschranktem Umfang vor. Soweit es unter Staubedingungen m6glich war, wurden
entsprechende Unterlagen mit der Zielstellung erarbeitet, den Bestand zu
dokumentieren und eine Analyse des Bauzustandes durchzufithren.
2.1 Absperrbauwerk
Das Absperrbauwerk zeigt deutlich die Spuren der alters- und verschleiBbedingten
Schadigung der Bausubstanz, vor allem im Bereich der Beanspruchung durch
Witterung, Temperatur, Eis, wechselnden Wasserstand usw.
Der wasserseitige Schutzmantel weist starke Betonschiiden im Wasserwechsel-
bereich auf, seine Dichtigkeit und Festigkeit ist relativ gering. Fik die Zukunft ist
somit keine ausreichende Gebrauchsfahigkeit und Dauerhaftigkeit gegeben.
Die wasserseitige Abdichtung, bestehend aus der hinter dem Schutzmeintel
gelegenen Putzschicht mit Anstrich, weist maglicherweise Fehlstellen auf.
Das Dranagesystem in der Mauer kann z.Zt. als noch bzw. noch bedingt funktions-
fahig eingeschatzt werden. Es weist jedoch starke Versinterungen der Sammellei-
tungen (und vermutlich auch der Vertikaldrans) infolge Materialaustrag aus der
427
Mauer auf, so daB seine zukunftige dauerhafte Funktionsf igkeit nicht gegeben
sein wird.
Im Mauerkronenbereich einschlieBlich Brustungsmauer und Kronenbauwerk ist das
Bruchsteinmauerwerk stark entfestigt. Der M6rtel in den Mauerwerksfugen weist
teilweise keinen Verbund mit den Bruchsteinen auf. Die Mauerkrone hat vermutlich
keine oder nur eine unzureichend wirksame Abdichtung, so daB durch Sickerwasser
und Witterungsbeanspruchung eine weitere Schadigung eintreten wird. Der Mauer-
kronenbereich bedarfdringend einer Sanierung.
Eine Untergrundabdichtung wird im Bereich der Talsohle und des rechten Hanges














Die Hochwasserentlastungsanlage (Sammelrinne, Kaskade, Tosbecken) ist aus
Bruchsteinmauerwerk errichtet, weshalb in der Vergangenheit schon mehrfach
Sanierungsarbeiten erforderlich wurden. Gegenwartig sind witterungsbedingte
Schaden am Mauerwerk, speziell in den Mauerwerksfugen erkennbar, eine
grundhafte Sanierung wird erforderlich.
Der Schieberturm an der Mauerwasserseite weist zalltreiche Risse in der Beton-
konstruktion auf, so daB eine verstiirkte Durchsickerung erfolgt. Seine Stand-
sicherheit ist bei ungleichmaBigen Belastungen (z.B. Eisdruck) gefithrdet. Eine
Sanierung ist deshalb dringend erforderlich.
Das Schieberhaus Schildk'te wurde 1993/94 bauseitig saniert. Hier werden
lediglich im Zusammediang mit der Erneuerung der Rohrleitungen und Armaturen
bauliche Veranderungen erforderlich.
Der Schieberschacht am rechten Hang weist nur geringfugige Schaden auf. Eine
Sanierung ist lediglich im Rahmen seiner neuen Funktion als Zugang zum auszu-

















Der wasserseitige Teil des Umleitungsstollens ist eingestaut bzw. verplombt,
weshalb gegenwiirtig keine Bewertung seines Zustandes erfolgen kann.
Der luftseitige Teil des Un]leitungsstollens weist einen Betonausbau von relativ
geringer Festigkeit und Dichtigkeit auf, es erfolgt ein starker Wasserzutritt in den
Stollen. Eine Sanierung mit einem neuen, wasserdichten Ausbau im Hinblick auf
seine zukunftige Funktion und Dauerhaftigkeit ist dringend notwendig.
Die Ausrustung der GrundablaB- und Entnahmeanlagen (Rohrleitungen, Armaturen
usw.) ist hinsichtlich ihres Zustandes, ihrer Funktion sowie ihrer noch vorhandenen
Wanddicken weitgehend verschlissen. Die nach heutigen Kriterien zugeordneten
Aufgaben (z.B. Regulierbarkeit usw.), speziell die Bedingungen zur optimalen
Rohwasserentnabme, k6nnen mit der derzeitigen Ausrustung keinesfalls erfallt
werden. Eine komplette Erneuerung und Anpassung an den Stand der Technik ist
dringend erforderlich.
Bild 3: Talsperre Klingenberg, luftseitige Ansicht
2.3 Bauwerksuberwachung, Elektro- und MSR-Anlagen
Die vorhandenen MeBeinrichtungen zur Bauwerksuberwachung zeigen teilweise
VerschleiBerscheinungen, einige MeBergebnisse sind nur bedingt auswertbar (z.B.
Schwimmlot, Sohlenwasserdruckmessungen, Wasserstand in Bohningen). Die Neu-
gestaltung und Komplettierung des MeBsystems ist entsprechend dem Stand der
Technik vorzusehen.
Die Elektro- und MSR-Technik ist in Rahmen der gegenwartigen Ausrustung
funktionsfahig. Mit der Erneuerung der kompletten Ausrustung ergibt sich zwangs-
litufig die Notwendigkeit zur Emeuerung und Modernisierung der Anlagen ent-








Die wasserseitige Abdichtung ist der wesentlichste Teil zur Instandsetzung des Ab-
sperrbauwerkes. Aus diesem Grund wurde mit den Abdichtungsmaglichkeiten
Beton, Bitumenbeton, Bitumenbahnen, bitumin6sen Anstrichen und Kunst-
stoffbahnen Instandsetzungs16sungen unter Berucksichtigung der damit im
Zusammenhang stehenden Objekte Mauerkrone, Dranage, Kontrollgang,
Untergrundabdichtung usw. erarbeitet.
Aus den insgesamt 9 untersuchten Varianten ergaben sich folgende Vorzugs-
16sungen:
A6 Neue Betonabdichtung mit Dranschicht in Verbindung mit der Anordnung
eines Kontrollganges an der Wasserseite.
A9 Abdichtung mit PVC-Bahnen nach dem System SIBELON in Verbindung
mit einer Dranschicht und einem Kontrollgang, der in der Mauer
auszubrechen ist.
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Fur die endgultige Variantenauswahl werden neben der Akzeptanz, der Dauer-
haftigkeit und den Kosten vor allem die Bauzeiten von Bedeutung sein.
Entsprechend der Variantenauswahl ergibt sich fit das Absperrbauwerk folgender
Sanierungsumfang:
- Ruckbau des Intzekeils,
- TeilabriB und Neubau der Mauerkrone und des Kronenbauwerkes,
- Abbruch der wasserseitigen Abdichtung und Neubau nach Variante A6 oder A.9,
- Teilinstandsetzung der alten Drinage durch Reinigung der Sammelleitungen,
- Errichtung eines neuen Kontrollganges an der Wasserseite (Variante A6) oder in
der Mauer (Variante A9),
- Untergrundabdichtung vom Kontrollgang aus,
- Instandsetzung der luftseitigen MauerbOgen im Kronenbereich.
Erganzend ist zu vermerken, daB die Standsicherheit der Mauer nach den gultigen
Regeln und Vorschriften sowohl fiir den Istzustand als auch £r den sanierten
Zustand nachgewiesen werden konnte.
'4% *·, 1 - H
Bild 5: Talsper:re Klingenberg, Regelquerschnitt Mauer, Istzustand
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Bild 6: Talsperre Klingenberg, neue Stauriiume / Stauziele und Entnahmehahen
4 Istzustand Betriebseinrichtungen
Die vorhandenen Betriebseinrichtungen zur Rohwasserentnahme und die Grundab-
laBanlage sind so zu erneuem, daB sie den heutigen Anforderungen, speziell den
Bedingungen zur Rohwasserentnahme mit optimalen Guteparametem, gerecht
werden. Es wur,len 15 Varianten far unterschiedliche Kriterien hinsichtlich
Entnahmebedingungen, baulichem Aufwand und Kosten untersucht. Von
besonderer Bedeutung ftlr die Gestaltung der Varianten waren die geforderten
Bedingungen zur gleichzeitigen Entnahme von "gutem" Wasser fir die
Trinkwasserversorgung und "schlechtem" Wasser far die Abgabe an den Unterlauf,
selbstverstlindlich ausjeweils mehreren unterschiedlichen Entnahmehorizonten.
Aus den 15 untersuchten Varianten ergaben sich folgende Vorzugsli sungen:
Bll Neuer Entnabmeturm an der Mauer far die oberen Entnahmehorizonte und
eine neue, h6henverstellbare Entnahme nach dem System PROVAR im
Stauraum.
B 12 Neuer Entnahmeturm an der Mauer wie Variante Bll und eine neue
Standrohrentnahme im Stauraum.
Entsprechend der Variantenauswahl ergibt sich flir die Betriebseinrichtungen
folgender Sanienmgsumfang:
- Instandsetzung des Bruchsteinmauerwerkes der Hochwasserentlastung,
- neue Entnahmeanlage an der Mauer mr die beiden Grundablisse sowie for 4
Entnahmeh8hen,
- neue Entnahmeanlage im Stauraum nach Variante Bll (System PROVAR) oder
812 (Standrohre fik 4 Entnallmehorizonte),
- Instandsetzung des GrundablaBstollens in der Mauer,














- Instandsetzung des ehemaligen Umleitungsstollens far die Entnahmeanlagen
nach Bll oder B12,
- Neubau eines Schieberhauses am Auslauf des Uberleitungs- und Umleitungs-
stollens.
5 Bauwerksuberwachung, Elektro- und MSR-Anlagen
Mit der Instandsetzung des Absperrbauwerkes sind zwangslitulig die Anlagen zur
Bauwerksuberwachung instandzusetzen und zu modernisieren. Dazu geh6ren
Nivellement, Lot, Fugenspaltmessung, Sohlenwasserdruck- und Sickerwasser-
messung usw.
Die neuen Betriebseinrichtungen und Ausrustungen erfdrdern neue Elektro- und
MSR-Anlagen, die eine sichere Regelung und Steuerung ermdglichen. Es wird
deshalb die komplette Neuinstallation entsprechend dem akmellen Stand der
Technik vorgesehen.
6 Vorzugsvariante
Als Ergebnis der umfangreichen Untersuchungen zu den Instandsetzungsvarianten
stehen nunmehr folgende Lasungen zur Auswahl:
Kombination A6/811 erfordert die hfichsten Kosten.
Sie bietet aber mit der bewithrten wasserseitigen Abdichtung aus Beton und der
optimalen Rohwasserentnahme durch des System PROVAR ganstige Betriebs-
bedingungen.
Kombination A6/B 12 erfordert relativ hohe Kosten.
Diese L6sung mit wasserseitiger Abdichtung aus Beton und Standrohrentnahme
umfaBt sowohl far das Absperrbauwerk als auch fOr die Entnahmeanlagen den
gr6Bten baulichen Aufwand for Betonarbeiten. Demzufolge wird eine lange Bauzeit
auch eine lange Entleerungszeit erfordem.
Kombination A9/Bl 1 erfordert relativ geringe Kosten.
Sie bietet mit der wasserseitigen Abdichtung nach dem SIBELON-System und der
Rohwasserentnahme System PROVAR die gunstigsten Voraussetzungen, bei einem
hohen Anteil an Vorfertigung (z.B. PVC-Folie, Werkstattfertigung System
PROVAR) sowie der Realisierung von Teilleistungen noch unter Staubedingungen
(z.B. Kontrollgangausbruch in der Mauer, Untergrundabdichtung) die Bauzeit zu
minimieren. Damit kann auch der Entleerungszeitraum verkikzt werden.
Kombination A9/B12 erfordert die geringsten Kosten.
Mit der wasserseitigen Abdichtung nach dem SIBELON-System und der Standrohr-
entnahme werden die kostengunstigsten Objekte kombiniert.
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Bei der Variantenauswahl Rir die Instandsetzung der Hauptsperre sollten neben den
bautechnischen Parametern auch die erforderliche Entleerungszeit und die damit im
Zusammenhang stehende Beeinflussung der Wassergute berucksichtigt werden.
Der Planer schlagt deshalb vor, unter Berucksichtigung einer m6glichst kurzen
Bauzeit die Variantenkombination A9/1311 zu realisieren.
7 Gesamteinschatzang
Die vom Planer erarbeitete Gesamtkonzeption zur Sanierung der TS Klingenberg
zeigt die Schritte Rir die einzelnen MaBnahmen sowie die verschiedenen Varianten
der einzelnen Objekle auf es werden Vorzugsl6sungen vorgeschlagen.
Erganzend dazu ist auf folgenden positiven Umstand hinzuweisen, durch den eine
wesentlich verbesserte Bewirtschdring des Talsperrensystems im Sinne einer
optimaten Rohwasserqualitat erm6glicht wird:
Durch den Uberleitungsstollen zwischen Vorsperre und Hauptsperre wird unter Um-
gehung des Stauraumes der Hauptsperre wablweise eme direkte Verbindung zu den
Entnahmeleitungen der Rohwasserabnehmer oder aber zum Unterlauf der WeiBeritz
geschaffen. Dadurch eri;ffnen sich vielfaltige Maglichkeiten, die Rohwasserabgabe
.oder aber die Abgabe an den Unterlauf gezielt zu regeln und zu beeinflussen.
- Im Fall einer Havarie im WeiBeritzzufluB kam das Wasser direkt durch den
Oberleitungsstollen in den Unterlauf der WeiBeritz abgegeben werden, ohne den
Stauraum der Hauptsperre zu beeinflussen.
- Die Ableitung von Sedimenten und Trubstoffen aus der Vorsperre kann ebenfalls
auf direktem Weg durch den Uberleitungsstollen in den Unterlauf der WeiBeritz
erfolgen.
- Im Fall von ung·unstigen Bedingungen im Hauptsperrenstauraum kann dieses
Wasser aus entsprechenden Horizonten in den Unterlauf der WeiBeritz abgegeben
werden. Die Versorgung mit Rohwasser ist in dieser Situation aus der Vorsperre
durch den Uberleitungsstollen moglich.
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Modelling a Landslide Generated Dam Overspill
1 Introduction
Dangerous landslides threaten on some of the Czech dam-lakes. One suspected
case was tested on a big external model thirty years ago - before the dam was built
[1]. Now the dam has been finished and operated for 28 years. The landslide-mass
has developped a slow motion and reassessment of the danger in new conditions
has been asked for.
Mathematical modelling was chosen to describe the process because of it's lower
cost and general application possibilities. The results could be compared with the
old experiment and extended to the present conditions. Some new experiments on
simpler laboratory models in a flume with a rapid computer controlled tilting
motion have been made using modern laser measuring techniques.
2 The numerical solution of the wave development
The mathematical model has two main components - first the threedimensional
landslide simulation, second the wave formation and propagation in a partially
filled valley of general shape.
The landslide model does not use earth mechanics to find the development of
landslide shape. The slope geographical coordinates are changed following the
prescdption of a specialist. Position, size, shape and speed of landslide varying in
space and time may be prescribed allowing for the testing of mainy landslide
variants.
The wave fonmation and propagation model is based on the known partial
differential equations of wave motion assuming hydrostatic pressure only and
neglecting vertical wave motion [5]. There are two momentum change equations,
one equation of continuity and one relating equation for the four variables
changing in space and time, namely two speed components and two water column
coordinates - top and bottom. Changing the bottom coordinate serves the landslide
simulation
.
The partial differential equations are integrated in small finite steps
of space and time. To improve precision the space and time steps for the
computation ofwave elevations and stream velocities are interlaced.
The classic solution [5] uses a Cartesian grid of great pitch - e.g. 100 m on the
water surface. A guess of energy dissipation coefficient is used to solve the ehergy
losses at shores. The large dimension of the grid elements makes it possible to
keep the „mathematical water surface" boundaries fixed during the integration
because the typical horizontal displacement ofthe waterline is smaller than 100 m.
435
The authors have extended the solution to work with much smaller grid elements
(5 to 20 m). This led inevitably to a moving „mathematical water surface
boundary" throughout the integration process and development of special
algorithms for the permanent change of boundary elements. Stability problems
appeared on boundaries and were solved by energy damping procedures related to
local Froude numbers. Even with these procedures the maximum (stability related)
value of integration time step is about one half of the value corresponding to the
Courant criterion. The prolonged computation time pays off - the results show
clearly the waterline motions and match much better with measured values. No
guessed energy dissipation coefficient values are needed at the boundaries.
Results of the numerical wave solution define full time stories of wave height and
stream velocity vector values in all grid points of which a few important ones are
usually taken as „check points" for graphic time function output. On the other
hand all values may be implemented for creating realistic film-type picture
sequences by the Corel software.
The program input data comprise a digitalized map and landslide prescription. The
typical computing time on a Pentium equipped PC is in the order ofhours.
3 The physical modelling ofthe wave development
A great open-air model of a dam lake was used to investigate the wave motion in
the year 1967 [11. The landslide was simulated by clayball filled sack sliding down
the slope with variable sliding velocity and travel distance. Only the wave-height
was measured at 7 selected check points by callibrated two-wire water resistance
probes. Both the landslide simulation and wave-height measurement methods
caused a scatter of results the influence of which was reduced by repeating the
experiment many times.
The development of the numerical model needed a good physical parallel
supplying more detailed and strictly repeatable information on simple wave-shore
interaction. The way of wave generation was not important once it was exactly
defined for both the physical and numerical models. A special flume with a rapid
computer controlled tilting motion was made and equipped with exact pressure
and stream velocity measuring system. Elementary two-and threedimensional
models were inserted. The results were registered as digitalized time histories of
presure and stream velocity. Repeated experiments rendered curves so identical
that results of a second experiment on paper could not be recognized from a copy
ofthe first experiment's results.
The experience with the flume 2.4 m long, 0.24 m wide and 0.2 m high showed
some interesting aspects of this type of physical modelling: The seemingly small
scale did not affect the first two or there (dangerous) long waves. The effect of
wall friction was negligible. For further waves turbulence resulting from
wavebreaking was much more relevant than wall friction. The model could be
even smaller. The surface tension affected mainly the waterline coordinate on
skew slopes - this was removed by adding a few drops ofdetergent to the water.
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4 Comparison of results
The computed and measured values of wave height and stream velocity in one
check point of the flume are compared in Fig. 1. The experiment was
twodimensional with a shallow slope representing the upper valley and a steep
slope representing the upstream face of an earth dam. The differences start at
about the third wave. Visual observation showed the reasons - turbulence due to
wavebreaking. Many parallel tests of numerical and physical modelling led to the
conclusion that the numerical model can be used with confidence to find the
probable maxima ofwater level at dam.
Now the numerical model was set to qompute the landslide caused wave motion in
the whole dam - lake Sance to get a comparison with the results of [l]. The
landslide occurs in a side valley not far from the dam. This enabled reducing the
numerical solution to the first dangerous wave in time and to the lower part ofthe
main valley in space. Both numerical and physical modelling results indicated that
the immersed volume ofthe landslide mass is the most important parameter for the
wave-at-dam-elevation, the landslide shape or velocity having small secondary
effects. Therefore the graph of wave elevation against immersed volume (Fig. 2)
was used to assess the results. The match of numerical and physical modelling
results seemed good but not ideal. Then an other important parameter was
identified: the initial water level in the lake. Correction for this effect was found
using the numerical model and all results (numerical and physical) were reduced
to the same initial water level. The scattered results of the physical experiment
were statistically reduced to one linear function shown by a thick line in Fig. 2.
The results of the two models coincide to within .1 m probable error at dam (real
scale). Confidence to the numerical model was thus established and the results at
other points of the lake were used to identify possible dangerous effects on the
shores.
5 The wave development
In the specific case of the Sance dam-lake the landslide causes an enormous
frontal wave with heights of 20 to 30 meters running up on the opposing slope to
heights of 40 to 50 m (vertically). Luckily these are lateral waves in an
uninhabited side valley with a period in tens of seconds and rapid decay due to
wavebreaking. A long longitudinal wave with a period nearing two minutes
develops at the same time and enters with a height of 3 to 5 m and velocity (wave,
not stream) of approximately 20 meters per second the great space upstream of the
dam. There it splits into two branches - upstream the main valley and downstream
to the dam at which 2 to 3 m wave elevations may be expected in critical flood
situations. The probability of a landslide run-down is also higher in these
situations and dam overspill of up to 1 m may follow. Should the landslide occur
in the main valley near the dam the overspill height would be much greater and the
consequences would be as catastrophic as in the case of the Vaiont dam-lake.
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Examples of the graphic used for computed results' presentation are shown in
Figs. 3 and 4.
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The first of them shows a contour map of the valley bottom with check point
positions, time histories of wave elevation in all checkpoints and stream velocity
hodographs in two selected checkpoints. Shorter lateral waves show clearly at
check point No. 8, the long wave at exit from the side valley at check point No 6.
Similar hodograph was used to assess the forces exerted by the stream on the
water intake tower at check point No 4. Many million of data are computed and
stored by the model - a part of an instantaneons stream velocity field in the
seventieth second after the start of landslide is shown in Fig. 4. It shows the out of
phase short lateral waves still swaying in the landslide region and the main long
wave just leaving the side valley to divide it's course'into the two main directions
- up and down the main valley. The wave moves faster downstream than upstream
because ofthe difference ofwaterdepths.
6 The overspill
Quasistationary approach to the overspill computation is used in [5] with a
warning that this may lead to errors. Great errors were confirmed by experiment
made by the authors in the tilting flume. Overspill modelling enabled exact
measurements of overspilled volume and videorecording of the jet behaviour.
Exact measurements of velocities on and just behind the sharp overspill edge have
not been attempted yet. The experiments also showed a peculiar behaviour of the
water jet leaving the dam crest. In the overspill starting phase it behaves like
quasistationary, in the finishing phase the water keeps a high kinetic energy to the
final sudden cut off.
The work on finding a sufficiently universal algorithm for unstationary overspill is
still going on. Surprisingly good results for the overspilled volume computation
were obtained by simply assuming the overspilled volume to equal the part of
coming wave volume that is above the dam-crest. In the specific case cited above
this may mean about 5 to 10 thousand cubic meters entering the valley below the
dam in approximately 20 seconds.
7 The overspill flood wave
There is a wide range of possible scenarios. If an extremely wide landslide runs
down the whole length of a slope along'the main valley of the dam lake, very
powerful and long lasting overspills may occur. Then the phenomenon
hydrodynamics take shape of a catastrophic dam-break and may be solved by
similar· methods. The flood wave is much longer then the downstream valley
width.
In the specific case cited above a short wave appears in the downstream valley.
The length of the wave may be near half of the valley width. The wave height
makes it lethal to humans and dangerous to buildings at least in its starting phase.
The situation nears a short wave pulse entering an empty valley with a nearly
vertical wave front and gradually fading away back. The cited numerical model for
wave development in lakes cannot tackle such situation without profound
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alterations. The authors have made some experiments on very small scale models.
The wave was very little damped by friction in the smooth prismatic valley, but
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Fig 4. Example of a computed stream velocity field
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The main dispersion factors are wavebreaking on terrain steps and wave reflec-
tions on protru,:ling obstacles. As the exact determination of the danger zone is
very important, larger scale models with realistic terrain shape must be built. The
authors are preparing further research in this direction.
8 Conclusion
The authors' research of the landslide-generated dam overspill has resulted in a
well.functioning numerical model for wave development on lakes with a wide
range of application possibilities. The potential overspill height and time can be
well forecast if the landslide parameters are known. The determination of tile
overspilied volume is still not very exact. A numerical model for a short dangerous
flood wave in the downstream valley is still missing, costly physical modelling
must be used.
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Properties ofHardening Slurries State of Knowledge Review of Applications
in Poland
1 Introduction
Hardening slurry is a composition of water, bentonite, setting material (mostly
cement) and chemical admixtures modifying properties of liquid or hardened
slurry (ifneeded).
Before the setting process starts, the slurry has the same properties as drilling
sturry, which keeps up the stability of a trench or hole drilled in the ground. After
the cement sets and the completion ofthe curing cycle, the slurry forms the mate-
rial with determine strength parameters. This slurry enables the foundation of pre-
fabricated products (reinforced concrete and steeD in the ground or can constitute
constructional material for cut-offwalls.
The last of the above mentioned applications may be used in hydraulic engi-
neering during the erection of new objects as well as the restoration of old dams.
For instance it can be used for seating earthen dam subsoil and as a sealer between
a concrete structure and the ground.
The technology of hardening slurry cut-off walls makes restoration possible with-
out negative influence on existing concrete elements during the practically con-
tinuous exploitation ofthe reservoir. Any corrections can be made easily and uni-
formity of the built-in material is guaranteed.
The research works on hardening slurries were begun quite recently, in the 1970's
in France. Until this time, research was focused on cement-bentonite slurries or
slurries made from cement, bentonite and- an other binder or sealer. Both were
tested without chemical admixtures and with them.
Due to a wide variety of chemical admixtures, the lack of information about their
type, and inconsistent research reports it has-made difficult to compare obtained
results and draw practical conclusions.
Another serious problem is that the testing methods for this kind of slurries are not
standardised. The research on slurries is usually conducted using methods taken
from the field of construction engineering. This means that the research on liquid
slunies is supported with methods taken from drilling technology. In contrast,
solid slurries are tested using methods taken from concrete engineering, soil
mechanics, etc. R causes, that in spite of the hardening slurry cut-off walls are
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designed as clay's cut-off walls, the designer often meets with difficulties caused
by lack ofnecessary material parameters.
The paper shows the state ofknowledge ofthe properties ofhardening slurries and
examples of the their applications in cut-off walls, based on literature and authors'
research works.
The aim of the specification is not only to make design easier, but also an indica-
tion of the directions for further research in this kind of material.
2 State of knowledge in the field of hardening slurries
The state of knowledge of the properties of hardening slurries used as a material























- compressive strength after
28 days ofcuring cycle
Rc = 0.84 + 1.1 iMPa]
- shiny density
p = 1.26 + 1.28 [g/cm']
- stabilisation less then 2% ;
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- stabilisation 0+18 %
- compressive strength
Rc = 0.24 + 0.89 [MPa]
- compressive strength after
28 days curing cycle
Rc= 0.42 + 1.20[Mpal;
4
- usage of ash or
metallurgical cement
lengthens the setting
time of the slurry;




- stability ofslurry de-
creases when cement ii
partly substituted by a
ground furnace slag;
- cursed stone sand
causes increase of
strength parameters;
- k= 104 + 1041 [n,h.1
partly substitution of







- addition of sand does
not significantly c„1 reel
freezeresistance;
















ski [71 - compressive strength for
CSBS=O.1 + 0.8
Rc= 0.02 + 1.45 [MPa];
compressive strength
increase mostly in 0-90 days
curing cycle (CS -cement







p= 1.20 + 1.40 [g/cm ]
- compressive strength after
28 days almost equal 0,
after 60 days
Rc= 0.12 + 0.48 [MPa];
- compressive strength after
60 days
for CaS/BS = 0.3 + 0.5
Re = 0.24 + 0.55 [MPa]:
(CaS - calcareous sturry,
BS -bentonite slurly)
- density of slurry
p= 1.28 + 1.29 [g/cm  ];
- compressive strength
after 28 days
Rc = 0.12 + 0.7 [MPa];
- density of sturry
p= 1.62 + 1.70 [g/cm 3 ];
- compressive strength
Reci = 0.29 + 0.59 [MPa]
Rega,= 0.41 + 0.66 [MPa]
R of 0.43 + 0.74 [MPa]
- compressive strength
increase mostly during 0-14
days;
- cohesion after 65 days
caj,= 55 + 80 [kPa],
cohesion decrease with
increase ofbentonite;








on a medium with 95%
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- addition ofsoda salt
increases the
compressive strength;
- relatively slow setting
cycle;
- reological properties
may be regulated by a
quantity ofdispersing
agent,
- quite long setting time
- viscosity increases
with the increase of
mixing time;
























p = 1.228 + 1.395 [g/cm' ];
- viscosity V = 31.5 + 49.7 [s];
- stability S = 0.2 + 10.8 [%];
- compressive strength
Rc(28) = 0.13 + 0.48 [MPa]
Rc(90) = 0.38 + 2.11 [MPa]
- cohesion
cOs)= 12.5 + 100 [Fal,




- tensile strength during
splitting
4% - 0.084 + 0.385 [MPa];
4
-all of the components
ofslurry cause an in-
crease ofdensity;
- the research :oiifi uiid
dominating role ofben-
tonite on viscosity and
stability of sluIries;
- the exchange ofpart 01
the cement to ash, does
not influence any of
liquid sliinies proper-
ties;
- after the 28 days
curing cycle, all of the
slurries' components
have an influence on tlie
compressive strength.
After the 90 days 0 wing
cycle, the influence of
cement on these proper-
ties have been proven;
- modifying the shiny
by ash has a positive ef-
fect on solid slurry
properties only witbin
defined parameters.
Both too little and too
much ash results in the
reduction of strength.
- all ofihe slurries weir
soakable.
Table 1. Properties ofhardening slurries used in cut-offwalls
Until now, we have a lot of examples of the application of cement-bentonite and
cement-bentonite with admixtures: Their properties meet the requirements which
are establish for cut-off walls, such as watertightness, strength and durability.
Laboratory tests have shown however, that cement-bentonite-ash slu ries, .with
determinate proportions of components also have suitable properties and can be
accepted as a material forming cut-off walls. Additional advantages of using this
kind of slurry are: costs reduction and creation of new methods of waste utili-
sation.
Research indicated also that bentonite-ash slurries (without cement) have
Significantly poorer parameters (i.e. lower watertightness) and can't be used as a
material forming cut-off walls. They may be applied however as horizontal seating
of waste disposal sites, where the silting-up process takes place.
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3 Examples of application ofhardening slurries in Poland
Usage of hardening slurries in Poland has started a little later than in Western
countries. Apart from well known foreign technologies (cut-off'walls, prefabricate
membrane walls), hardening slurries were used in new technologies, such as:
- foundations double T-bars lining, Berlin-type;
- filling of subsoil.
As the material forming cut-off walls during repairing works on earth dams,
hardening slurry was used:
1. on Debe Dam on the Narew river, where a part of earth dam's cut-off wall
has been repaired; cement-bentonite slurry with the admixture Rotarmix-1
(activator for bentonite and plasticizer) in quantity 1 - 3%; designed slurry has
had the properties which are listed in table 2;
2. on Chancza Dam, where a cut-off wall in the earth dam embankment was
executed; cement-bentonite slurry with the admixture Rotarmix-1; designed




















Table 2. Properties ofhardening slurries used as amaterial forming
cut-offwalls during repairing works.
k10
[m/s]
The hardening slurries were also used as a material forming cut-off walls sealing
sediment traps in the following coal-mines:
1. "Morcinek" where the whole cut-offwall was made ofmodified cement-
bentonite hardening slurry (as an admixture a'composition of sodium carbonate
and dibasic sodium phosphate was used); the designed slurry had the properties
listen in the table 3;
2. "Ziemo*it" where part ofthe cut-offwalt was made ofbentonite-metallur-
gical cement. The properties ofa slutry are listen in the table 3;
another part ofcut-offwall was filled with clay clods. The cement-bentonite
slurry was used as a filter to seal the clay clods.
3. "Ortowice-Kotlarnia", where the whole cut-wall was made ofmodified
cement-bentonite slurry. The designed liquid slurry has the following
properties:
- viscosity V 5100 Is] (Marsh funnel),
- density p = 1.2 +1.4 [g/cm3];
10-8
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The properties ofhardened slurries (compressive strength, permeability) in men-



















01 < 5· 104
Table 3. Properties ofhardened slunies used as a material forming
cut-offwalls scaling sediment traps,
Hardening slurry has also been widely applied during the construction of
Warsaw's underground. For example:
1. The foundation ofdouble T-bars lining, Berlin-type. There was used the
modified cement-bentonite slurry with an admixture ofwaste sulphite liquor.
The composition of the slurry was as listed below:
water 1000 dm; portland cement 350 [kg], bentonite 220 [kg], waste sulphite
liquor 3.5 [kg] ;
the slurry had following properties:
- viscosity V = 35 +50 [s] (Marsh funnel),
- density p = 1.26 + 1.30 [g/cm3],
- stability S=2 [%].
- compressive strength Rc28 = 0·25 + 0.30 [MPa],
2, Filling works in subsoil in order to obtain required properties (sealing,
strength).
4 Final Remarks
Research performed sd far and applications show that hardening slurry constitutes
a suitable material for forming cut-off walls and it can also be used for other engi-
nearing works. A lot of the properties of a Slurry have not been well recognised






The paper shows the state of knowledge of the properties of hardening slutries
used as material forming cut-off walls, based on literature and author's research
works. Some examples ofapplications in Poland are described.
Zusammenfassung
Der gegenwartige Wissensstand auf dem Gebiet der Zusammensetzung von
erhiirtenden Suspensionen, die man als Material fiir S chlitzwande benutzi, wurde
vorgestellt. Es wurde auch aufpolnische Erfahrungen hingewiesen.
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